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1 Boden-Wasser-Luft-Wechselwirkung und ihr Einfluss
auf das Stabilitäts- und Verformungsverhalten von
Boden/Wasser-Grenzflächen
Soil Water Air Interaction and its Influence on the Stability and
Deformation of Soil Water Interfaces
H.-J. Köhler, R. Schwab, T. Wenka
Bundesanstalt für Wasserbau, Karlsruhe, Germany
Federal Waterways Engineering and Research Institute, Karlsruhe, Germany
KURZFASSUNG: Untersuchungen zur Interaktion von Wasser und Boden haben gezeigt, daß durch extern
einwirkende Belastungen im Untergrund Porenwasserdruckreaktionen ausgelöst werden, die durch natürliche
Gasanteile im Porenwasser zu einer verzögerten Porenwasserdruckanpassung führen. Wird der Boden unter
Wasser als Dreiphasensystem (Wasser, Bodenpartikel und Gas) berücksichtigt, kann die Porenwasser-
druckreaktion vor Erreichen des plastischen Grenzzustandes im Boden ausreichend genau ermittelt werden.
Druckänderungen, wie Wasserspiegelabsunk und Wellenbelastung, schnelle Spiegelsenkung und Druck-
fluktuationen aus turbulenter Strömung haben Auswirkungen auf die Standsicherheit und das Verfor-
mungsverhalten von Unterwasserböschungen und Gewässersohlen. Der Beitrag beschreibt einen einfach zu
handhabenden Vorschlag für die Anwendung in der Praxis, mit der die instationären Porenwasserdruckzu-
stände beim Nachweis der Standsicherheit von Boden/Wasser-Grenzflächen berücksichtigt werden können.
ABSTRACT: Investigations about the interaction between water and soil have shown, that external loading on
unsaturated submerged soil lead to a delayed pore water pressure response. Due to the natural gas content in
the pore fluid the soil under water is regarded as a deformable 3-phase-medium (gas, water and solids). The
transient pore water pressure response of the deforming submerged soil may be described as a type of a
consolidation equation, regarding the soil as an elastic-plastic medium. Pressure drops such as rapid draw
down or wave loading, turbulent pressure fluctuations etc. may result in failure conditions such as soil
deformation, distortions and even sliding on potential shear zones. The contribution describes simple
suggestions to estimate the expected excess pore water pressures caused by external or internal pressure
drops to be introduced in the design procedure of stability calculations at soil water interfaces.
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1.1 Einführung
Beginn und Art der Erosion an einer über- und
durchströmten körnigen Schicht wird maßgeblich von
den Strömungsunterschieden und den dabei
herrschenden Druckschwankungen zwischen dem
frei fließenden Wasser und dem durch das
Bodengefüge der Gewässersohle strömenden
Porenwasser bestimmt. Mit Kenntnis der einwir-
kenden Geschwindigkeitsprofile und Turbulenz-
größen sind Bemessungskriterien gegen Erosion
und Kolkbildung an Gewässersohlen und Unter-
wasserböschungen zu erarbeiten. Im Rahmen der
morphodynamischen Beurteilung von Flußregelungs-
maßnahmen spielen Destabilisierungsprozesse der
Sohle, die sich innerhalb und unmittelbar oberhalb
des Flussbettes abspielen, eine bedeutende Rolle.
Obwohl damit verknüpfte Probleme schon seit lan-
gem erforscht werden, existieren bis heute keine
befriedigenden, physikalisch fundierten Antworten
auf die Fragen zur Destabilisierung einer Gewässer-
sohle.
Das Ziel eines in jüngster Zeit in der BAW gemein-
sam von Geotechnik und Wasserbau zusammen mit
ausgewählten Hochschul- und Fachinstituten im
Rahmen eines von enger internationaler Zusammen-
arbeit getragenen Forschungsvorhabens war, durch
zeitlich und räumlich hoch auflösende Messungen
zusammen mit den begleitend durchgeführten
Visualisierungen an der Grenze Wasser und Boden
die zu beobachtenden Vorgänge zu analysieren.
Dabei wurden die durch Wellen und Durch-
flußturbulenz erzeugten Druckschwankungen im
Bereich des Interstitials erfaßt /Detert et al. 2004a/,
/Klar et al. 2004a/.
Werden Bodenschichtungen über-, unter- oder
durchströmt, können Transportprozesse sowohl im
Porenraum des Bodens als auch an Boden/Wasser-
Grenzflächen ausgelöst werden. Auswaschungen
und Bodenstrukturänderungen sind zu beobachten,
die zu schädlichen Bodendeformationen bis hin zum
völligen Bodengefügebruch führen können. Schäden
dieser Art zu verhindern, ist eine typische
geotechnische Aufgabe, die in ihrer Vielfältigkeit bis
in die heutige Zeit hinein eine interessante ingenieur-
mäßige Herausforderung geblieben ist. Initiiert wer-
den diese Bodenpartikelbewegungen durch Strö-
mungskräfte, die durch hydraulische Gradienten
bewirkt werden, deren Größe die jeweils örtlich
maßgebenden Grenzbedingungen überschreitet.
Aus ihrem Gefüge heraus erodierte Bodenpartikel
werden solange im strömenden Medium in Sus-
pension gehalten, wie die Verringerung der wir-
kenden Strömungskräfte eine Sedimentation dieser
Teilchen am neuen Ort zuläßt oder diese in porigen
Strukturen erzwungenermaßen wieder ausgefiltert
werden. Veränderungen dieser Art sind natürliche
Gleichgewichtsprozesse, wie sie z. B. an den Ufern
und an der Gewässersohle eines Flusses immer
wieder stattfinden. Mit den sich zeitlich ändernden
Abflußbedingungen sind die jeweils wirkenden
Erosions- und Sedimentationsprozesse in ihrer
Wechselwirkung eng miteinander verknüpft. Die
einhergehenden morphologischen Veränderungen
zu beurteilen und zu beeinflussen, ist eine der
typischen Aufgaben des Wasserbaus. An der
Grenze zwischen ruhendem oder fließendem
Wasser und dem Boden an der Gewässerberandung
(Sohle oder Böschung) treffen sich die Belange des
Wasserbaus und der Geotechnik. Beide Berufs-
disziplinen sind gefragt, wenn z. B. die Stabilität
einer Gewässersohle oder die einer Böschung nach
ingenieurmäßigen Kriterien auf Dauer gesichert
werden sollen. Während bei geotechnischen Beur-
teilungen der Standsicherheit von Bauwerken
üblicherweise vorrangig nach dem Sicherheitsfaktor
gefragt wird, sind bei den im natürlichen
Gleichgewicht stehenden Erosions- und Sedimen-
tationsprozessen einer Gewässersohle schon der
Erhalt dieses dynamischen Gleichgewichtes ein
bedeutendes Ergebnis einer nach wasserbaulichen
Kriterien durchgeführten und beurteilten Unter-
suchung. Hier unterscheiden sich die beiden
Disziplinen. Im Wasserbau wird das natürliche
Gleichgewicht allgemein zugelassen, im konstruk-
tiven Ingenieurbau muß eine zusätzliche Sicherheit
eingehalten werden. Diese ist nur mit zusätzlichen
Bauvorkehrungen zu erreichen, die nach aner-
kannten Ingenieurstandards zu dimensionieren sind.
Das geforderte Sicherheitsniveau oberhalb des zu
gewährleistenden Gleichgewichtes (f=1) ist nachzu-
weisen. An Unterwasserböschungen erfolgt eine
solche Sicherung durch zusätzliche Deckschichten,
die den maßgeblichen Belastungen standhalten
müssen. An überströmten Gewässersohlen könnte
man ähnlich vorgehen, nur wäre dieser Eingriff in die
natürlichen Abflußbedingungen mit erheblichen
Kosten verbunden. Darüber hinaus wären die
Auswirkungen auf den natürlichen Prozess des
Geschiebetransportes nach dem derzeitigen Wis-
sensstand noch nicht sicher genug abzuschätzen.
Die Dimensionierung einer die Sohle schützenden
Deckschicht erfordert die Einhaltung von Filter-
stabilität und Erosionsfestigkeit. Dies erfordert die
Stabilität gegenüber den maßgebenden Druck-
wechselbelastungen und Strömungsbedingungen,
bei denen insbesondere wechselseitige Durch-
strömungsrichtungen und schnelle Gradienten-
änderungen auftreten. Bei der Anlage und Pflege
von Wasserstraßen, Flußsystemen, Küstenschutz-
bauten bis hin zu Talsperren und Hochwasserreten-
tionsbecken haben schnelle Belastungsänderungen
einen wesentlichen Einfluß auf die Bauwerkssicher-
heit. Filtersysteme müssen diesen instationären Be-
lastungen standhalten /Köhler 1993, 2001, 2004/.
Der Beitrag beschreibt einige Belastungsszenarien,
wie sie an Boden/Wasser-Grenzflächen auftreten.
Der Schwerpunkt liegt hierbei auf dem Einfluß des
Drei-Phasen-Systems Boden unter Wasser, wodurch
instationäre Porenwasserüberdrücke zur Destabili-
sierung des Bodens beitragen können.
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1.2   Boden unter Wasser als Drei-
phasenmedium
Bei der Beurteilung der bodenphysikalischen Kenn-
werte eines Bodens erlangt die Lage zum Wasser-
spiegel, entweder oberhalb oder unterhalb des Was-
serspiegels, große Bedeutung, was sich  insbeson-
dere in der Änderung der sogenannten Porenwas-
serspannungen ausdrückt.
Unterhalb des Wasserspiegels sind die Poren
kontinuierlich mit Wasser gefüllt und die jeweils
wirkende Porenwasserspannung erhöht sich mit
zunehmender Tiefe. Sie ist als Druckspannung defi-
niert und folgt den Gesetzen der Hydromechanik.
Oberhalb des Wasserspiegels bilden sich in der
sogenannten ungesättigten Bodenzone sowohl in
kohäsiven (bindigen) als auch in nichtkohäsiven
(rolligen) Böden Saugspannungen im Porensystem
aus, die als Kapillarspannungen scherfestigkeits-
erhöhend wirken.
In der zurückliegenden Zeit wurden diese ungesät-
tigten Bodenverhältnisse hauptsächlich nur oberhalb
des Grundwasserspiegels berücksichtigt.
Der nachfolgende Beitrag konzentriert sich auf die
Bodenverhältnisse unterhalb des Wasserspiegels,
wobei ein Hauptaugenmerk auf den im natürlichen
Porenwasser enthaltenen Gasanteil in gelöster und
ungelöster Form gerichtet ist, letzteres in Form von
Gasblasen, die im Porenwasser eingeschlossen
sind.
Wird der Gehalt an mikroskopisch kleinen Gasblasen
im natürlichen Porenwasser berücksichtigt, macht es
Sinn, die Einflusszone der ungesättigten Bodenver-
hältnisse auch auf Bodenbereiche unterhalb des
Wasserspiegels zu erweitern. Indem man einen
druckabhängigen Sättigungsgrad S [-] in die Betrach-
tung unterhalb des Wasserspiegels einführt, kann
gezeigt werden, dass eine Übergangszone zwischen
dem ungesättigten Bereich oberhalb des Wasser-
spiegels und einer tief liegenden völlig gesättigten
Bodenzone definiert werden kann. Bild 1.1 zeigt
einen schematischen Schnitt durch den Boden ober-
halb und unterhalb des Wasserspiegels (piezo-
metrische Druckhöhe). Die Lage des Wasser-
spiegels (piezometrische Linie) ist definiert als der
Ort, an dem der Porenwasserdruck gleich dem
Atmosphärendruck ist. Bild 1.1 zeigt die verschie-
denen Bodenzonen, in denen die Poren entweder
vollständig mit Wasser gefüllt sind (kontinuierliche
Wasserphase) oder den Porenraum nur unvollstän-
dig ausfüllen (diskontinuierliche Wasserphase) bis
hin zur Bodenzone oberhalb des Wasserspiegels,
deren Poren hauptsächlich vom Porenmedium Gas
ausgefüllt sind (kontinuierliche Gasphase).
Durch den in der kontinuierlichen Wasserphase
diskontinuierlich verteilten Gasanteil (eingeschlos-
sene Gasblasen und gasgefüllte Makroporen) wird
das Porenmedium unterhalb des Wasserspiegels
mehr kompressibel, verglichen mit dem Porenfluid im
tiefer gelegenen Boden der völlig gesättigten Boden-
zone. In diesem tiefliegenden Bodenbereich unter-
halb der Übergangszone des Porenmediums mit
diskontinuierlicher Wasserphase (eingeschlossene
Gasblasen) sind die Gasblasen infolge des hohen
Wasserdruckes kollabiert. Der Boden ist dort voll-
ständig wassergesättigt (S=1).
Bild 1.1:   Schematischer Schnitt durch den Boden oberhalb und unterhalb des Wasserspiegels (linker Bildteil) mit
dem Sättigungsgrad S, verteilt über die Bodentiefe z, vom ungesättigten zum gesättigten Bodenbereich
(rechter Bildteil)
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Der Bodenbereich oberhalb des Wasserspiegels
besteht ebenfalls aus zwei Zonen. Zum einen gibt es
eine diskontinuierliche Wasserphase in der soge-
nannten geschlossenen Kapillarzone mit einem
vollständig gefüllten Porenmedium, das ebenso wie
in der Übergangszone unter Wasser Gasblasen und
Makroporen enthält. Zum anderen schließt sich
darüber die Zone des Bodenbereichs mit der konti-
nuierlichen Gasphase im Porenraum des Bodens
oberhalb des geschlossenen Kapillarsaumes an.
Diese ungesättigte Bodenzone der kontinuierlichen
Gasphase mit unregelmäßig verteilten Wasser-
anteilen wird vom Atmosphärendruck kontrolliert.
Die Linie, an der der Wasserdruck dem Atmosphä-
rendruck entspricht, wird als piezometrische Linie
(p=0-Linie) definiert und legt damit die Höhenlage
des Wasserspiegels fest.
In Bild 1.1 (mittlerer Bildteil) wird der Boden
unterhalb dieser Linie damit in die Porenwasser-
druckzone (positive Wasserspannung) und oberhalb
des Wasserspiegels in die Saugspannungszone
(negative Wasserspannung) unterteilt. Durch klima-
tische Einflüsse kann es zu erheblichen zeitlichen
Abweichungen in der Spannungsverteilung des
Porenwassers kommen, weshalb sogenannte hydro-
statische Wasserdruckverteilungen oft nicht zwin-
gend gegeben sein müssen, wenn externe Druckän-
derungen auf das wassergefüllte Bodensystem ober-
halb und unterhalb des Wasserspiegels einwirken.
Unterhalb des Wasserspiegels (GW) bzw. an der
Grenze zwischen Wasser und Boden (Gewässer-
sohle) kann mit einer zutreffenderen Annahme der
Eingangssättigungsgrad S0 zwischen 0,9 und 1,0
angesetzt werden. Mit zunehmender Bodentiefe
steigt der Sättigungsgrad S im Boden unter dem
Wasserspiegel mit dem sich vergrößernden
Wasserdruck an und erreicht je nach Größe und
Verteilung des jeweils örtlich vorhandenen Gas-
anteils in unterschiedlichen Bodentiefen unterhalb
des Wasserspiegels den völligen Sättigungszustand
S = 1 /Köhler et al. 1999a/, /Schwab et al. 2004/.
Bild 1.3 beschreibt diesen Sättigungsgrad S in unter-
schiedlichen Bodentiefen in Abhängigkeit vom je-
weils vorhandenen Ausgangssättigungszustand So
an der Grenzfläche Boden/Wasser und ihre Vertei-
lung über die Tiefe z unter Berücksichtigung des
jeweiligen Umgebungsdruckes p (Wasser- und At-
mosphärendruck). Für eine Druckänderung ∆p wird
(unter Vernachlässigung tatsächlich wirkender Ober-
flächenspannungen) im Wasser-Luftgemisch des Po-
renwassers und unter der vereinfachenden Annah-
me einer homogenen Verteilung des im Porenwas-
ser vorhanden Gasanteils über die Bodentiefe z
nach Hilf in /Fredlund & Rahardjo 1993/ der Anstieg
des Sättigungsgrades mit zunehmender Bodentiefe
deutlich. Für einen Ausgangssättigungsgrad von So
= 85 % bedeutet dieser rechnerisch bestimmbare
Zusammenhang zum Beispiel, daß erst in einer Tiefe
von rund 85 m unterhalb der Boden/Wasser-Grenz-
fläche eine völlige Bodensättigung von S = 1 erreicht
werden kann. Druckdämpfungen der oben beschrie-
benen Art verlieren ihre Wirkung daher erst in
großen Wassertiefen.
(a)
Bodenkörner
Wasser
Luft
Luft
(c)(b)
Boden
Boden
Wasser
Wasser
Bild 1.2:   a) Mikrostruktur eines ungesättigten
Bodens unter Wasser
b) mechanisches Modell für den
vollgesättigten Boden
c) mechanisches Modell für den
Sättigungsgrad S als Funktion der 
Bodentiefe z und des Anfangs- 
sättigungsgrades S  an der Ober-
fläche des Bodens unter Wasser  
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Bild 1.3: Verteilung des Sättigungsgrades S über die
Tiefe z unterhalb der Boden/Wasser-Grenz-
fläche in Abhängigkeit vom Ausgangssät-
tigungsgrad So und Ausgangsporenvolu-
men no  /Köhler et al. 1999/
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Böden, die dauernd unter Wasser liegen, werden in
der Ingenieurpraxis allgemein als wassergesättigt
angenommen. Dieser Zustand beschreibt den Boden
als Zweiphasensystem, bestehend aus Feststoff-
und Porenwasseranteil. Das in einem solchermaßen
gesättigten Porenraum zirkulierende Wasser wird im
allgemeinen als inkompressibel betrachtet. Diese
Annahme stimmt jedoch nicht überein mit dem
tatsächlichen natürlichen Zustand solcher Böden und
hier insbesondere in Bodenverhältnissen mit
geringer Wassertiefe (< 10 ...15 m).
Schon geringfügige Mengen von fein verteilten Gas-
blasen im Porenwasser ändern die physikalischen
Eigenschaften der Porenflüssigkeit und damit auch
die des Bodens. Unter Berücksichtigung der
effektiven Spannungen im Boden unter Wasser
ändern sich infolge des Vorhandenseins von fein
verteilten Gasblasen damit auch die Lastverfor-
mungseigenschaften und das Stabilitätsverhalten
solcher Böden. Sie haben maßgeblichen Einfluss bei
schnellen Druckänderungen, wie sie häufig auf
solche Bodenverhältnisse einwirken. Durch Berück-
sichtigung dieses Dreiphasensystems, bestehend
aus Wasser, Bodenpartikel und fein verteilten
Gasblasen im Porenwasser, kann das mechanische
Verhalten dieser Böden auch rechnerisch durch
Anwendung der Konsolidationsgleichung von /Biot
1941/ nachgebildet werden. Extern einwirkende
Druckänderungen, wie z.B. oszillierende Wasser-
spiegel, Grundwasserabsenkungen und sogar
barometrische Luftdruckänderungen, haben Auswir-
kungen auf die Standsicherheit und das Verfor-
mungsverhalten von Böschungen, Baugruben und
Gewässersohlen /Köhler et al. 1999a/, /Köhler
2003a, 2003b/, /Vulliet et al. 2002/.
Während solcher Belastungssituationen ändern sich
die Fließbedingungen im Porenwasser vom statio-
nären in den instationären (transienten) Porenwas-
serfluss. Die Speicherung im wassergefüllten Poren-
medium führt zu einer Dämpfung der Porenwas-
serdruckausbreitung im Boden, wodurch der Poren-
wasserüberdruck oftmals bestimmend wird für die
Sicherheit gegen die Verformung und das Versagen
des Bodens.
In Bild 1.2 ist die Mikrostruktur dieser Böden
schematisch dargestellt. Die Kompressibilität eines
vollgesättigten Bodens ist von der zeitabhängigen
Verteilung der Belastung zwischen der Feststoff-
phase und der nahezu unzusammendrückbaren
Porenwasserphase bestimmt. Bild 1.2b zeigt das
klassische mechanische Modell dieses Verhaltens.
Im ungesättigten Zustand wird aus dem quasi
inkompressiblen Porenwasser (ohne Gasanteil) eine
kompressible Wasser-Luft-Mischung, die das Verfor-
mungsverhalten des gesamten Systems (Boden und
Wasser) drastisch verändert. Dies gilt auch unter
undränierten  Bedingungen. Die Kompressibilität β΄
der Wasser-Luft-Mischung ist nach Gleichung (1-1)
zu beschreiben:
0
1
'
pp
ShS
S
a
w +
+−+= ββ (1-1)
wobei:
S = Sättigungsgrad, βw = Kompressibilität des Was-
sers (4,58Α10-7 kPa-1), h = Henry-Konstante (0,02)
für die Lösbarkeit von Luft in Wasser, pa = atmo-
sphärischer Druck (Luftdruck), p0 = Umgebungs-
wasserdruck (ohne Luftdruck)
Hierbei wird vereinfachend der im Porenwasser
jeweils herrschende Gasblasendruck gleich dem des
angrenzenden Wasserdrucks angenommen, da
keine Saugspannungen vorhanden sind und deshalb
der mögliche Einfluss aus Kapillarität in erster
Näherung vernachlässigt werden kann.
Die elastische Speicherung im wassergefüllten
Porenmedium führt zur Dämpfung der Poren-
wasserdruckausbreitung im Boden, wodurch der
Porenwasserüberdruck z.B. bestimmend wird für die
Sicherheit gegen Abrutschen auf potentiellen
Gleitflächen. Modellversuche und numerische Be-
rechnungen haben gezeigt, dass die eindimensio-
nale Konsolidationsgleichung benutzt werden kann,
um die sich zeitlich verändernden Porenwas-
serdruckverteilungen im Untergrund zu beschreiben.
Es konnte nachgewiesen werden, dass das
Porenwasser einen beachtlichen Anteil von Gas (in
einer Größenordnung zwischen 1 und 15 %) enthält,
wodurch die Druckdämpfung im Boden erklärt wer-
den kann.
Die hierfür maßgebende Gleichung (1-2), /Biot
1941/, zur Beschreibung dieses Porenwasserdruck-
phänomens kann wie folgt angegeben werden:
t
 + 
t
 n = 
z
 k w2
2
∂
∂
∂
∂′∂
∂ εϕγβϕ                         (1-2)
wobei gilt:
β‘ [m²/kN]   Kompressibilität des Porenwassers
(Wasser-Luft-Gemisch)
ε    [-] volumetrische Dehnung im Boden
n    [-] Porenvolumen des Bodens
z    [m] Bodentiefe unterhalb der Grenze
Wasser/Boden
t     [s] Verlaufszeit
ϕ   [m] Potentialhöhe
k    [m/s] Wasserdurchlässigkeit
γw   [kN/m³] Wichte des Wassers
Bei Anwendung dieser Gleichung können Poren-
wasserdruckreaktionen im wasserdruckwechselbe-
lasteten Boden sowohl in gekoppelten wie auch in
nichtgekoppelten numerischen Berechnungen nach-
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gewiesen werden. Das Maß der Stabilität von
Böschungen wird hierbei in nicht unerheblicher
Größe beeinflusst. Auch in anderen bodenmecha-
nisch relevanten Nachweisen ist diese Gleichung
von Bedeutung. Der Einfluss des Gasgehalts im
Porenwasser sollte daher überall dort mehr Beach-
tung finden, wo Porenwasserdruckreaktionen aus
extern, aber auch intern einwirkenden Druckände-
rungen zu erwarten sind. Besonders wichtig ist
dieser Einfluss immer dann, wenn diese Belastungen
mit schnell auf den Boden einwirkenden Druck- und
Formänderungen verbunden sind.
Im stationären Zustand herrscht überall im Boden ein
Gleichgewicht aller angreifenden Kräfte. Im freien
Wasser und in genügend durchlässigem Boden
gleichen sich die Druckänderungen mit Schallge-
schwindigkeit (quasi instantan) aus. Es treten keine
transienten Druckgradienten und damit verbundene
instationäre Strömungskräfte auf.
Anders verhält es sich beim Vorhandensein einer
gasförmigen Phase. Dadurch dass der Boden nun
nicht mehr ideal wasserdurchlässig ist, besitzt das in
den Porenräumen befindliche Wasser dann eine
druckdämpfende Wirkung. Die Ausbreitungsge-
schwindigkeit von Druckänderungen wird vermindert.
Kann die Porenwasserdruckanpassung einer äuße-
ren Druckänderung nicht unmittelbar folgen, so
entsteht für einen kurzen Zeitraum nach Eintritt der
Belastungsänderung noch keine Porenwasser-
druckänderung. Es bleibt ein in Abhängigkeit von der
Tiefe überhöhter Wasserdruck erhalten, der Poren-
wasserüberdruck. Dieser baut sich im Laufe der Zeit
mit einhergehender Verformung des Bodens wieder
bis auf den Gleichgewichtswert ab
Die entstehenden instationären Druckgradienten füh-
ren zu Wasserströmungen in die gegenläufige Rich-
tung zur einwirkenden Druckänderung. Das Poren-
wasser wird somit in der zur Druckänderung entge-
gengesetzten Richtung durch die Bodenschichten
gedrückt, so zum Beispiel vertikal nach oben, wenn
eine Wasserdruckentlastung auf eine horizontale
Boden/Wasser-Grenzfläche einwirkt. In einem Bö-
schungsuntergrund entsteht daher bei schneller
äußerer Wasserdruckentlastung auch ein instatio-
närer hydraulischer Druckgradient senkrecht zur
Böschungsoberfläche.
Für die Größe des dabei entstehenden instationären
Porenwasserüberdrucks   kann folgender vereinfach-
ter Zusammenhang (1-3) /Köhler 1989/ in Abhängig-
keit von der Tiefe z  und der Zeit t  angesetzt wer-
den:
( )ztbAw etaztzu ⋅−−=∆ )()(1),( γ (1-3)
Dabei ist:
wγ [kN/m³] Wichte des Wassers
Az [m] Absunk des Wasserspiegels
)(tb [1/m] Porenwasserdruckparameter b, be-
stimmt den exponentiellen Druckver-
lauf über die Tiefe und hängt von der
Wasserdurchlässigkeit des Bodens
und der Absunkzeit  ab
)(ta [-] Porenwasserdruckparameter a, hat
annähernd die Größenordnung von
eins und übt daher keinen entschei-
denden Einfluss auf den Verlauf des
Porenwasserüberdrucks aus
z [m] Tiefe im Boden unterhalb der Grenz-
fläche Wasser/Boden, jeweils senk-
recht gerechnet von der maßgeben-
den Einwirkungsebene (Böschung
oder Gewässersohle)
Der maßgebende Porenwasserdruckparameter b
[1/m] ist eine Funktion von der Wasserdurchlässig-
keit k [m/s], der Absunkzeit At  [s], der Steifigkeit des
Bodens Es [kN/m²] und anderen hier nicht näher
erläuterten Kennwerten. Die Größe dieses Para-
meters kann aus speziell aufgestellten Diagrammen
zur Bestimmung des Porenwasserdruckparameters
nach /Köhler 2003 a, b/ ermittelt werden.
Extern einwirkende Wasserdruckentlastungen, z.B.
aus dem Wasserspiegelabsunk zA [m], können als
schnell gewertet werden, wenn sie mit einer
Absunkgeschwindigkeit vzA [m/s] einhergehen, die
größer ist als der maßgebende Wasserdurch-
lässigkeitsbeiwert k [m/s] des Bodens (vzA > k). Die
Absunkgeschwindigkeit vzA [m/s] wird durch das
Verhältnis aus dem Absunk zA [m] und der jeweiligen
Absunkzeit tA [s] bestimmt (vzA= zA/tA).
Wenn die oben beschriebenen Belastungseinwirkun-
gen schnell erfolgen und ausreichend groß sind,
kann sich der ungesättigte Sandboden unter Wasser
unmittelbar nach Ablauf der Absunkzeit tA sogar bis
zur kritischen Tiefe zkrit [m] verflüssigen.
So gilt z. B. für die Gewässersohle die folgende
Beziehung /Bezuijen & Köhler 1996/, /Köhler 1999/,
/Schulz & Köhler 1999/:



 ⋅⋅=
'
ln
1
γ
γ bz
b
z AWkrit (1-4)
Dabei gilt:
wγ [kN/m³] Wichte des Wassers
Az [m] Absunk des Wasserspiegels
b [1/m] Porenwasserdruckparameter, der
den exponentiellen Druckverlauf
über die Tiefe bestimmt -->b ( k , At )
'γ [kN/m³] Auftriebswichte des Bodens
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1.3 Fluidisierung des Boden unter
Wasser durch Wasserspiegel-
absunk
Die aus schnellen Druckänderungen möglicherweise
induzierte Fluidisierung (Bodenverflüssigung) eines
Sandes resultiert aus der Zunahme des Porenwas-
serüberdrucks, der bei Erreichen einer bestimmten
Größe dazu führt, daß die effektiven Spannungen
zwischen den einzelnen Bodenkörnern verloren
gehen. Die Bodenmasse verhält sich in diesem
Zustand wie eine schwere Flüssigkeit und verliert
ihre Reibungsfestigkeit. Der für die Übertragung der
Scherkraft maßgebliche Korn- zu Korndruck geht
zum Zeitpunkt der Bodenverflüssigung (auch Fluidi-
sierung genannt) verloren. Die Stabilität der Gewäs-
sersohle und die der Uferböschung ist dann zeit-
weise nicht mehr gewährleistet.
Man kann zeigen /Roussell et al. 2000/, /Köhler &
Koenders 2003/, daß die Fluidisierung in einem
geschützten oder auch ungeschützten sandigen
Gewässerbett zu jeweils unterschiedlichen Zeit-
punkten 1t  und in voneinander verschiedenen
Bodentiefen z einsetzt (berechnet vom Zeitpunkt t0,
an dem der externe Druck mit der Druckän-
derungsrate von σ&  ≡ vzA Α wγ  zu fallen beginnt):
2
01 

=
a
i
zt wcσ
γπ & (1-5)
wobei:
0z [m] druckäquivalente Wassertiefe (sie entspricht
der tatsächlichen Wassertiefe zuzüglich die
der extern einwirkenden Druckänderung ent-
sprechenden äquivalenten Wassertiefe)
ci  [-] kritischer hydraulischer Gradient:
z
u
ic ∂
∂=
'
1
γ (1-6)
a [(s/m)1/2] ist ein Systemparameter, der Informatio-
nen über das Mischungsverhältnis von Bo-
denteilchen, Flüssigkeit und Gas enthält:
k
Sn
a
)1(42 −= (1-7)
wobei n  das Porenvolumen des Bodens ist, k  die
Wasserdurchlässigkeit, u der Porenwasserdruck
(entspricht der hydrostatischen Druckhöhe hw
multipliziert mit der Wichte des Wassers wγ ) und S
der Sättigungsgrad (der spezifische Anteil des
Bodens, der nicht gasförmig ist).
Mit kleiner werdendem S  wird  a  größer, und  der
Zeitpunkt 1t  wird früher erreicht. Das heißt, bei klei-
nerem Sättigungsgrad dauert es bei gleichgroßer
externer Druckänderung auch weniger lang, bis der
Boden fluidisiert.
An einer ungeschützten Gewässersohle setzt bei
entsprechend hoher Belastung durch den Wasser-
spiegelabsunk (Wellen u.ä.) die Fluidisierung des
Bodens zum Zeitpunkt  1t  in der Bodentiefe z = 0
unmittelbar an der Gewässersohle ein.
Ist die Gewässersohle von einer Schutzschicht
(Deckwerk) bedeckt, beginnt die mögliche Fluidi-
sierung des Gewässeruntergrundes in einer Boden-
tiefe z > 0 und zu einem späteren Zeitpunkt 1t  als
es sich an einer ungeschützten Sohle einstellt
/Roussell et al. 2000/.
Der Zeitpunkt 1t  wurde hier zunächst unter der ver-
einfachenden Annahme ermittelt, daß die Kompres-
sibilität des Porenwassers im Porenmedium des
Boden unter Wasser nicht unmittelbar von der Was-
sertiefe z abhängt, was in der Realität jedoch noch
zusätzlich zu berücksichtigen ist.
Das Bild 1.4 zeigt das Ergebnis einer solchen
Berechnung für den Zustand eines Sandes mit einer
Wasserdurchlässigkeit k = 1Α10-4 m/s, einem Poren-
volumen n = 0,4 und einem Sättigungsgrad S = 0,9
mit einer Auflast aus einer 10 cm dicken Kiesschicht
bei einer relativ langsamen, aber immer noch als
schnell zu bewertenden (siehe Abschnitt 1.2) Was-
serspiegelabsunkgeschwindigkeit vzA = 0,02 m/s.
Der zwischen den beiden einhüllenden Funktions-
kurven eingeschlossene Bereich beschreibt den zeit-
lichen Entwicklungsverlauf der Fluidisierung im
Sand. Es wird deutlich, das die Fluidisierung für den
Boden mit Auflast erst in einer bestimmten Boden-
tiefe zkrit. und zu einem bestimmten Zeitpunkt tkrit.
Bild 1.4: Fluidisierte Bodenzone als Funktion der
Zeit t und der Bodentiefe z
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beginnt und sich danach bei fortlaufender Absen-
kung von diesem kritischen Punkt aus sowohl
aufwärts wie abwärts gerichtet im Boden ausbreitet.
Solche instationären Belastungszustände sind für
Betrachtungen zur Stabilität von Gewässersohlen
und Unterwasserböschungen von großer Bedeutung.
Mit Hilfe solcher Berechnungsansätze lassen sich in
Zukunft erforderliche Sicherungsmaßnahmen an
Wasser-Boden-Grenzflächen in einem erweiterten
Maße optimieren. Der Beginn der Fluidisierung des
Bodens ist nach den bisherigen theoretisch und
praktisch durchgeführten Untersuchungen /Köhler &
Koenders 2003/, /Davis et al. 2003/ unmittelbar von
der vorhandenen Auflast σtop, der Absenkungsgröße
Az  und der Absunkgeschwindigkeit vzA sowie der
maßgebenden Wasserdurchlässigkeit k des Bodens
abhängig.
Mit den Ergebnissen aus speziell hierfür konzipierten
Versuchen, die in einem zu diesem Zweck gesondert
hergestellten Druckversuchstank /Köhler et al. 1996,
1999/, /Spies et al. 2000/ im Maßstab 1:1 in der
BAW durchgeführt wurden, konnte das Verformungs-
und Fluidisierungsverhalten des Bodens für unter-
schiedliche Wasserspiegeländerungen und Deck-
schichtauflasten untersucht werden. Die hierzu nach-
träglich durchgeführten numerischen Vergleichsbe-
rechnungen beruhen auf diesen praktischen und
theoretischen Untersuchungen zum Materialzustand
des Bodens mit zunächst überwiegend elastischem
Verformungsverhalten vor dem Erreichen des elasto-
plastischen Grenzzustandes bis hin zum visko-
plastischen Verhalten des wassersunkbelasteten Bo-
dens nach dem Überschreiten des plastischen
Grenzzustandes im Zustand der Fluidisierung
/Roussel et al. 2000/, /Köhler & Schwab 2001/,
/Schwab & Köhler 2002, 2003/. Durch Berücksich-
tigung der dem Boden zuweisbaren Viskosität lassen
sich die Einflußtiefen der im Boden ausgelösten Flui-
disierung (Verflüssigung) nach Ort und Zeit bestim-
men. Diese gekoppelten numerischen  Berechnun-
gen sind in geschlossener Form sowohl für den
unbelasteten wie belasteten Boden anwendbar. Mit
der in diesen Untersuchungen aufgestellten Formu-
lierung zum Stoffverhalten des Bodens im Zustand
der Fluidisierung kann in praxisnahen Vergleichs-
Bild 1.5: Fluidisierung des Bodens als Funktion der Poro-
sität n und des Viskositäts-Moduls f (Bild oben)
sowie die effektiven Spannungen σ´ bei unter-
schiedlichen Deckschichtauflasten σtop als Funk-
tion der Zeit t und der Bodentiefe z ( Bild unten)
Bild 1.6: Im Versuch gemessene und mit FE-Simula-
tion berechnete Porenwasserdrücke aus dem
Wasserspiegelabsunk zA während der Ab-
sunkphasen A bis E  (Bild oben) und berech-
neter Verlauf der Fluidisierung im Boden als
Funktion der Zeit t und der Bodentiefe z
(Phasen A bis E), (Bild unten)
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berechnungen der jeweilige Nachweis zur hydrody-
namischen Bodenverformung geführt werden.
Bild 1.5 zeigt die Veränderungen der Bodeneigen-
schaften während des Fluidisierungsvorgangs von
der ursprünglich natürlichen Lagerungsform bis hin
zum verflüssigten Zustand mit abnehmender Visko-
sität f des Bodens in Abhängigkeit von der Porosität
n des sich während der Fluidisierung auflockernden
Bodens.
Das Bild 1.6 zeigt das Ergebnis einer numerischen
FE-Simulation zur Fluidisierung für den Zustand
eines Sandes mit einem Wasserdurchlässigkeits-
beiwert von k = 8.5 Α 10-5 m/s, einem Porenvolumen
n = 0,45 und einem Sättigungsgrad S = 0,9 mit einem
Absunkmaß zA = 1,75 m WS über eine Absunkzeit tA
von etwa 13 sec, was einer mittleren Wasserspiegel-
absunkgeschwindigkeit von vzA = 0,13 m/s  ent-
spricht. Hierbei wurde eine rund 7.5 cm dicke Deck-
schichtauflast (σtop = 1,3 kN/m²) aus Kies berück-
sichtigt, wie sie auch in den Laborversuchen im
Maßstab 1:1 im Druckversuchstank der BAW zur
Anwendung kam /Köhler 2001/. Der zwischen den
beiden einhüllenden Funktionskurven eingeschlos-
sene, rot markierte Bereich im Bild 1.6 (Bild unten)
beschreibt den berechneten zeitlichen Entwicklungs-
verlauf der Fluidisierung im Sand.
Auch aus dieser gekoppelten numerischen FE-
Simulation wird deutlich, das die Fluidisierung für
den Boden mit Auflast erst in einer bestimmten
Bodentiefe zkrit. und zu einem bestimmten Zeitpunkt
tkrit. beginnt und sich danach bei fortlaufender
Absenkung von diesem kritischen Punkt aus sowohl
aufwärts wie abwärts gerichtet im Boden ausbreitet.
Der Verlauf der Fluidisierung über die Bodentiefe z
zeigt sich in Abhängigkeit von der Einwirkzeit t auch
in den effektiven Spannungen σ´ (vergl. Bild 1.5, Bild
unten), die im Zustand der Fluidisierung bis auf den
Wert Null abfallen (σ´ = 0). Dieser Zustand ist ge-
kennzeichnet durch den völligen Verlust der Rei-
bungsfestigkeit im Sand. Solche instationären Belas-
tungszustände sind für Betrachtungen zur Bauwerks-
standsicherheit und zur Stabilität von Gewässer-
sohlen und Unterwasserböschungen von großer
Bedeutung.
Mit einer fortlaufend andauernden Absenkung des
Wasserspiegels zA  mit der Absunkgeschwindigkeit
vzA (vergl. Bild 1.4) kann durch den im Sand
initialisierten Porenwasserüberdruck ∆u(z,t) bei nicht
ausreichend groß dimensionierten Deckschichtauf-
lasten der unterlagernde Sand bis in große
Bodentiefen fluidisiert werden (σ´ = 0). Bei Anwen-
dung ausreichend hoher Deckschichtauflasten tritt
diese Fluidisierung des Bodens nicht ein. Der Boden
bleibt dann ausreichend stabil und widerstandsfähig
gegen die extern einwirkenden Wasserdruck-
entlastungen.
Bild 1.7 zeigt die Ergebnisse der berechneten
Bodendeformationen an der Wasser/Boden-Grenz-
fläche aus den numerischen Vergleichsberechnun-
gen, die für zwei exemplarisch dargestellte Beispiele
/Köhler & Schwab 2001/ im Zustand der Flui-
disierung und im nicht fluidisierten Zustand entste-
hen können.
Wird der Boden durch eine entsprechend hohe
Auflast ausreichend geschützt, kommt es lediglich zu
elastischen Bodenverformungen (Hebungen und
Senkungen), die aber so gut wie keine strukturellen
Bodengefügeänderungen bewirken können.
1.4 Fluidisierung durch Wellen-
belastung
Die oben präsentierten 1D-Analysen können den
Einfluss der aus der Wellenbelastung erzeugten
horizontalen Bodenbewegung nicht berücksichtigen.
Um diese Effekte zu untersuchen, wurden 2D-
Simulationen durchgeführt /Schwab & Köhler 2003/.
Ausgelöst durch oszillierende Wellen entstehen
durch die wechselseitig einwirkenden instationären
Porenwasserdrücke ∆u(z,t) Ein- und Ausströmungs-
vorgänge in dem durch Wellen belasteten Boden.
Bild 1.8 zeigt schematisch die Auswirkung von Wel-
len auf die zeitliche Entwicklung des Porenwasser-
druckverlaufs im Sohl- und Böschungsuntergrund
analog zur Entstehung von Porenwasserüberdruck
als Folge des schnellen Wasserspiegelabsunks z. B.
bei Schiffahrtsbelastung.
Die in natürlichen Gewässern ständig statt-findenden
Bodenumlagerungen an der Gewässersohle oder an
brandungsbelasteten Sandböschungen sind dadurch
eindrucksvoll zu begründen. Wellenstrukturen an der
Wasseroberfläche spiegeln sich an der Oberfläche
der Gewässersohle direkt wider.
Bild 1.7: Berechnete Verformungen an der Wasser/Bo-
den-Grenzfläche im Belastungsfall Wasser-
spiegelabsunk im fluidisierten und nicht flui-
disierten Zustand /Köhler & Schwab 2001/
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Die plastischen Verformungseigenschaften eines
sich verflüssigenden Bodens verhalten sich unmit-
telbar proportional zur wirkenden Spannung σ und
umgekehrt proportional zum jeweils zeitlich verän-
derlichen Verformungsmodul f, wie er auch an einem
viskos veränderlichen Stoff zu beobachten ist.
Unter den zum Zeitpunkt t jeweils wirkenden
Spannungen σ  wird der Boden zunehmend plas-
tisch deformiert.
f
t
dt
d βασεε =≡ & (1-8)
wobei:
σ = mittlere Spannung, t = Zeit, f = Viskositätsmodul,
α und β  = empirische Konstanten.
Mit der Kriechdehnungsrate dε/dt entsprechend der
Gleichung (1-8) kann unter Berücksichtigung des
sich während der Fluidisierung ändernden viskosen
Verformungsmoduls f des Bodens der einsetzende
Prozess der Bodendeformation bis hin zur völligen
Verflüssigung der wassersunkbelasteten Boden-
schichten beurteilt werden.
Das numerische Berechnungsverfahren benutzt die
von /Köhler & Koendners 2003/ beschriebene Mo-
dellvorstellung eines sich in seiner Porosität ändern-
den granularen Mediums. Das mechanische Verhal-
ten einer solchen Boden-Wasser-Mischung ist durch
die relative Entfernung zwischen den im Bodenvo-
lumen /Torquato et al. 1990/ enthaltenen Bodenkör-
nern und damit indirekt auch durch die Porosität n
und zusätzlich durch die Anzahl N der Körner be-
stimmt, die sich im Kontrollvolumen befinden. Der
Anzahl N ist sehr groß für den im natürlichen
Zustand gelagerten, scherfesten Boden und tendiert
auf den Wert 1 im Zustand der Bodenverflüssigung
(Fluidisierung).
( )
N
n
n
f W 3
216 −= µ (1-9)
Der Viskositätsmodul  f  entsprechend der Gleichung
(1-9) verhält sich zu N und zur Flüssigkeitsviskosität
µw proportional und zur relativen Entfernung der
Einzelkörner einer Kugelpackung mit der Porosität n
(Kontrollvolumen) umgekehrt proportional. In dem
Bild 1.5 (oberes Bild) wird die Abhängigkeit des
Viskositätsmoduls f von der Dichte des Bodens
dargestellt, ausgedrückt über die Anzahl N von
Bodenpartikeln innerhalb des fiktiv angesetzten Kon-
trollvolumens. Beim Übergang von der Lagerungs-
dichte eines Bodens mit dem natürlichen Porenvolu-
men n im unverflüssigten Zustand bis hin zum
Zustand des Bodens nach Eintritt der Verflüssigung
vergrößert sich auch das Porenvolumen über den
Wert der lockersten Lagerung n0 hinaus. Werte bis in
die Größenordnungen von n  =  0.7 – 0.8 können er-
wartet werden.
Bild 1.8:   Oszillierende Wasserspiegel und ihre Auswirkungen auf den instationären Porenwasserdruckverlauf als
Funktion der Bodentiefe z und Verlaufszeit t  an der Gewässersohle und an der Unterwasserböschung
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Mit den in der Gleichung (1-8) enthaltenen Expo-
nenten α und β  kann der jeweilig vorherrschende
Zustand des Bodens (verflüssigt oder unverflüssigt)
in der numerischen Berechnung gesteuert werden.
Mit dieser Aussage zur Änderung des viskosen
Verhaltens des Bodens während der Fluidisierung
sind zunächst ausreichend genaue Beschreibungs-
möglichkeiten für den jeweils maßgebenden visko-
sen Verformungsmoduls f anzusetzen, die in den
Vergleichsberechnungen zum Verformungs- und
Fluidisierungsverhalten des Bodens unter Wasser
berücksichtigt wurden. Das Verformungsverhalten
als auch die Einflußtiefen der im Boden einsetzen-
den Verflüssigung konnten damit nach Ort, Zeit und
Verlaufsform numerisch ausreichend genau model-
liert werden
Eindimensional durchgeführte FE-Analysen können
diese zusätzlich zur vertikalen Verformung auftre-
tenden horizontalen Deformationen des Bodens, wie
sie aus einer laufenden Welle im Boden an der
Gewässersohle tatsächlich erzeugt werden, nicht
nachbilden.
Bild 1.9 zeigt die Auswirkung von Wellen auf die
Verformungsentwicklung des Bodens für zwei
unterschiedliche Modellansätze: (a) der Boden wird
als rein elastischer Körper simuliert und (b) in der
Simulation wird mit dem Übergang des Bodens vom
elastischen in den viskosen Zustand auch die Ver-
flüssigung der betroffenen Bodenbereiche zugelas-
sen.
Im Fall des elastischen Verhaltens einer wellenbe-
lasteten Bodenmasse bewegen sich die Bodenseg-
mente auf elliptischen Bahnen, mit einer unter zu-
nehmender Bodentiefe hin einsetzenden Abnahme
der vertikalen Bewegungsanteile und gleichzeitig
geringfügig zunehmender horizontaler Verformungs-
komponenten (Bild 1.9a).
Im Belastungsfall einer Verflüssigung des Bodens
(Bild 1.9b) werden die Bodenpartikelbahnen um das
Vierfache der Länge bei elastischer Verformung
vergrößert. Unterhalb des verflüssigten Bereichs
sind jeweils nur geringe Änderungen in den Bewe-
gungsbahnen festzustellen. In den tieferen Boden-
horizonten sind schließlich nur noch horizontale
Bewegungsabläufe in alternierenden Richtungen zu
verfolgen.
Ein besonders interessantes Resultat der zwei-
dimensionalen FE-Simulationen wird in Bild 1.10
dargestellt. Im oberen Teil des Bildes (a) ist das
Strömungsvektorfeld der ausgelösten Porenwasser-
strömung und im unteren Teil (b) die jeweilige Strö-
mungsrichtung dargestellt. Der jeweils entlastende
Teil der laufenden Welle, der in Bild 1.10a sowohl
am  rechten wie auch am linken Bildrand gleichzeitig
einwirkt, verursacht die Verflüssigung des Bodens in
der kritischen Tiefe tkrit, die in Bild 1.10a als abge-
treppter, weißer Begrenzungslinienzug zwischen den
aufwärts und abwärts gerichteten Vektorpfeilen im
wellen-belasteten Boden zu erkennen ist.
In dieser Bodenzone konvergieren die gerade wir-
kenden Porenwasserströmungen. Verursacht durch
die Superposition der aus dem vorauslaufenden Teil
des Wellentales ausgelösten, aber noch immer
nachwirkenden, nach oben gerichteten, Porenwas-
serströmung mit der aus dem unmittelbar nachfol-
genden Wellenberg erneut erzeugten abwärts ge-
richteten Porenwasserströmung wird eine scharfe
Trennlinie zwischen den fluidisierten und nicht fluidi-
sierten Bodenbereichen angezeigt. In den durch die
Wellenbelastung sich verformenden Bodenbereichen
an der Gewässersohle sind deutlich divergierende
Porenwasserströmungen unterschiedlicher Intensi-
tät zu beobachten: Das Porenwasser im oberen Teil
des Bodens bewegt sich bereits aufwärts, während
im unteren Bodenteil die Strömung des Porenwas-
sers noch abwärts gerichtet ist. Genau diese Tiefen-
linie zeigt den Bereich der verflüssigten Zone an.
Jedes mal, wenn die effektiven Spannungen im
Boden durch die einwirkende Wellenbelastung in
ausreichendem Maße vermindert werden, kann auch
ein erhöhter Bodenpartikeltransport stattfinden.
Wegen des Verlustes der intergranularen Reibung
während der Verflüssigung kann sich deshalb auch
eine größere Erosion einstellen, wenn die Gewäs-
sersohle gleichzeitig horizontal überströmt wird.
Transiente Bewegungen, wie die durch laufende
Oberflächenwellen hervorgerufenen Verformungen
des Sandbetts, die sich in Form von Sandwellen
oder Riffel einstellen, finden an der Gewässersohle
Bild 1.9: Verformungsfeld in den elastischen (a) und in
den verflüssigten (b) Phasen  (2 D Simulation,
unterschiedliche Vektormaßstäbe)
Bild 1.10:    a) Vektorfeld der Porenwasserströmung
b) Bereiche mit dem durch die laufenden
Wellen verursachten Aufwärts- (+) und
Abwärtsporenwasserfluss (-)
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in wechselnder Häufigkeit statt. Sie lösen sich aber
auch wieder auf, wenn sich mit dem sich ändernden
Wellenbild bei abflauenden Amplituden rückläufige
Prozesse einstellen. Ein wieder einsetzendes Verfla-
chen des verformten Sandbettes ist dann die Folge.
Im Belastungsfall der Verflüssigung werden die in
Bild 1.11 für den wellenbelasteten Boden im elasti-
schen Zustand in unterschiedlichen Bodentiefen
dargestellten Bodenpartikelbahnen aus den rein
elliptischen Bahnbewegungen in unregelmäßig von
diesen Bahnen abweichende und zudem erheblich
vergrößerte Amplituden verformt. Die Bewegungen
werden bis zu viermal größer. In Bild 1.12 werden
die ehemals elastischen Bewegungsbahnen zum
Vergleich mit den bei der Verflüssigung einsetzen-
den Bahnverformungen als punktierte Linienzüge
dargestellt. Unterhalb des verflüssigten Bereichs
sind jeweils nur geringe Änderungen in den Bewe-
gungsbahnen festzustellen. In den tieferen Boden-
horizonten sind schließlich nur noch horizontale
Bewegungsabläufe in alternierenden Richtungen zu
verfolgen. Die Punkte, die durch Pfeile in den
Bahndiagrammen gekennzeichnet sind, zeigen die
jeweilige simultane Position der ausgewählten
Bodensegmente auf den von ihnen durchlaufenen
Bewegungsbahnen an.
Die durch die Porenwasserkompressibilität hervor-
gerufene Verzögerung in der Porenwasserdruck-
entwicklung wird damit ebenfalls deutlich sichtbar.
1.5 Strömungsbedingte
Sohlinstabilität
Bei Bau- und Unterhaltungsmaßnahmen an Schiff-
fahrtswasserstraßen stellt neben der Strömungsana-
lyse die Vorhersage der durch die Eingriffe indu-
zierten morphodynamischen Entwicklung eine we-
sentliche Aufgabe dar. Wirksamkeit und Nachhaltig-
keit der Maßnahmen sind oftmals von Prozessen ab-
hängig, die sich innerhalb und unmittelbar oberhalb
des Flussbettes abspielen.
Die Stabilität des Gewässerbettes stellt im Rahmen
dieser Prozesse einen Faktor dar, der die quanti-
tative Prognose des Feststofftransports und der
Bettbildung in Flüssen entscheidend beeinflusst.
Obwohl morphologische Betrachtungen i. allg. groß-
räumig und langzeitig angelegt sind, bedarf das
Stabilitätsproblem infolge des intensiven Zusammen-
spiels geometrischer, stofflicher und strömungs-
Bild 1.11: Bodenpunkttrajektorien des wellenbelas-
teten Bodens im elastischen Zustand (2D)
Bild 1.12:    Bodenpunkttrajektorien des wellenbelas-
teten Bodens im verflüssigten Zustand (2D)
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mechanischer Details einer zeitlich und räumlich
hoch auflösenden Betrachtungsweise.
Bild 1.13: Modellvorstellung eines „Bursts“ nach /Kline
et al. 1967/ und Strömungsbild an der Sohle
der BAW-Versuchsrinne
Für den Mikromaßstab (vgl. Bild 1.13), in dem die
Interaktionen von
• Geschwindigkeits- und Druckverteilung der
Hauptströmung,
• Geschwindigkeits- und Druckverteilung im
Porenraum,
• deren Schwankungsgrößen,
die Sohlbeschaffenheit, Sohlrauheit, Korngröße und
–form
sich wesentlich auf den Bewegungsbeginn und die
dadurch induzierten Prozesse auswirken, besteht ein
hoher Forschungsbedarf. Zur Fortentwicklung der
theoretischen Grundlagen im mikroskaligen Bereich
und zur darauf aufbauenden Entwicklung und Vali-
dierung von Berechnungsverfahren sind Modell-
untersuchungen erforderlich, die eine messtechnisch
extrem hohe zeitliche und räumliche Auflösung des
sohlnahen Grenzbereichs ermöglichen.
Ein Blick zurück in die Historie der Forschung führt
unweigerlich zur diesbezüglich grundlegenden Arbeit
von /Shields 1936/, der damals schon die
Komplexität des Problems vollständig erkannte.
Trotz der von ihm eingeräumten „mangelnden Kennt-
nis des Naturvorgangs und der erzwungenen Ab-
weichungen von der Modellähnlichkeit“ hatte das
Hauptresultat seiner Untersuchungen quantitativen
Charakter: Es besteht in der Funktion
)(Ref
gD)( WS
∗=− ρρ
τ
(1-10)
die bei Re*-Zahlen von Re* > 103, die für Fluss-
strömungen typisch sind, einen konstanten oberen
Wert von θC ≈ 0,06 erreicht, d. h. den in Bild 1.14
schraffiert dargestellten Wertebereich nach oben
begrenzt.
Bild 1.14: Schleppspannungsbeiwert in Abhängigkeit
der Kornreynoldszahl /Shields 1936/
Für gleichförmiges Material hat /Shields 1936/ den
kritischen Wert der Sohlschubspannung mit
50soc dg)(06,0 ρρτ −= (1-11)
auf Basis einer „sehr unsicheren Extrapolation“
abgeschätzt. θC ist demnach auch eine Konstante,
die von verschiedenen Autoren oftmals gekoppelt an
die Wahl des repräsentativen bzw. maßgeblichen
Korndurchmessers d in Abhängigkeit der Definition
für den Bewegungsbeginn teilweise recht unter-
schiedlich festlegen. Für ungleichförmiges Material
geben /Meyer-Peter & Müller 1949/ beispielsweise
msoc dg)(047,0 ρρτ −= mit dm ≈ d65 , (1-12)
/Wilcock et al. 1996/ hingegen
50soc dg)(035,0 ρρτ −= (1-13)
an.
Folglich werden bei der Abschätzung der Sohlen-
stabilität natürlicher Flüsse für die kritische Schub-
spannung τoc Werte erhalten, die um den Faktor 3
bis 4 differieren. Zwar liefern die halbempirischen
Ansätze in gültigen Anwendungsbereichen eine gute
Abschätzung des Problems für die Praxis, das
eigentliche Phänomen oder dessen Ursache be-
schreiben sie jedoch nicht.
So weist u. a. /Dittrich 1998/ darauf hin, dass in den
gängigen Ansätzen die „Liftkraft“, die neben der
Schubkraft ebenfalls auf das Einzelkorn wirkt, nicht
berücksichtigt wird. Zudem werden seit den Unter-
suchungen von /Grass 1971/ bezüglich kohärenter
turbulenter Strukturen sogenannte „Burst“-Prozesse
für den Bewegungsbeginn verantwortlich gemacht.
/Zanke 2003/ hat diesbezüglich einen neuen Ansatz
entwickelt, der den Einfluss der turbulenten Fluk-
tuationen auf die kritische Sohlenschubspannung
und die Liftkraft erfasst.
Da viele der neueren Ansätze lediglich die oberste
Kornlage in ihre Betrachtungen einbeziehen,
entsprechen sie nicht in ausreichendem Maße der
Komplexität des natürlichen Systems, welches aus
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Außenströmung, Porenraum und Grundwasser-
strömung besteht. Die gegenwärtige Forschung (vgl.
z. B. /Shimizu et al. 1990/ oder /Vollmer et al. 2000/)
befasst sich daher mit den Untersuchungen der
kompletten Interaktion zwischen Poren- und freier
Außenströmung. Dabei werden neben den rein fluss-
morphologischen Aspekten auch „geoökologische“
Fragestellungen aufgegriffen. Denn das Vorgehen
ermöglicht nicht nur die Betrachtung der hydro-
dynamischen Belastung der Kornmatrix, sondern
auch Rückschlüsse auf die Auswirkungen jener
Kräfte auf Kleinlebewesen im Interstitial, den
Stoffaustausch oder die Kolmation /Gutknecht et al.
1998/. Um das räumliche Strömungs- und Druckfeld
innerhalb einer Kiessohle mit variierenden
Schichtdicken in unterschiedlichen Tiefen und an der
Grenze zum unterliegenden Sand simultan zu
erfassen, wurde in Kooperation mit dem Institut für
Hydromechanik der Universität Karlsruhe und dem
Institut für wissenschaftliches Rechnen der
Universität Heidelberg eine entsprechende
Meßtechnik entwickelt.
Bild 1.15: Versuchsanordnung im Längsschnitt (Anga-
ben in cm)
Die speziell gefertigten Kiesporen wurden mit 3D-
PTV (particle tracking velocimetry) und „piezo-
resistiven“ Drucksensoren ausgestattet und an den
in Bild 1.15 skizzierten Positionen (x, y) eingebaut.
 
Bild 1.16: Mikrodruckssensor auf der Kiesschicht
(d50=10 mm) der BAW-Versuchsrinne
/Detert et al. 2004a/
Bild 1.16 zeigt die Photographie eines gekapselten
Drucksensors mit dem flexiblen Schlauch für den
Druckausgleich, wie sie zur Messung eingesetzt
wurden.
Auf Basis einer Kategorisierung und Quantifizierung
der hydromechanischen Prozesse, welche die Sohle
und den porösen Untergrund belasten und Material-
transport auslösen, wurde die in Tabelle 1.1 darge-
stellte Untersuchungsmatrix ausgearbeitet /Detert
2003/.
Sohlbelastung τ0/τcr 0.1 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
Kies Hp/d50
Mit Gummimatte 20 WA,B HA,B HA,B HA - -
10 WA,B WA,B WA,B HA HA HA
4 WA,B HA,B HA,B HA HA HA
Kies Hp/d50
Ohne Gummimatte 20 - - - - - -
10 WA,B - WA,B - - -
4 WA,B - HA,B - - -
Glaskugeln Hp/d50
Mit Gummimatte 4 HA,B HA,B HA,B - - -
2 HA,B HA,B HA,B - - -
HA,B
WA,B
Hp
d50
Messung bei Fließtiefe HA=20cm, HB=40cm
Messung bei Wellengang
Höhe der Kiesschicht
Erläuterung:
d50 der Kiesschicht
Tabelle 1.1: Untersuchungsmatrix
In Tabelle 1.1 ist die Variation der Strömungsintensi-
täten τ0/τcrit zusammen mit der Palette an geometri-
schen Kategorien und Randbedingungen dargestellt.
Der Unterschied zwischen den Versuchsreihen mit
bzw. ohne Gummimatte liegt in der physikalischen
Trennung zwischen der Sandschicht und der darüber
liegenden Kiesschicht (mit) bzw. dem Strömungs-
kontakt zwischen Sand und Kies (ohne).
Bild 1.17: Druckfluktuationen bei Zunahme der
Sohlschubspannung /Detert et al. 2004a/
Bild 1.17 zeigt erste Auswertungen der Druckfluk-
tuationen rms(pm) des gemittelten Drucksignals über
das komplette Schubspannungsspektrum τ0/τcrit bis
zum Bewegungsbeginn, der bei τcrit = 6,8 Pa ange-
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nommen wurde /Detert et al. 2004a/. Die Vertikal-
positionen der Drucksensoren variieren von y/d50 =
1,0 oberhalb bis y/d50 = -7,5 innerhalb der
Kiesschicht (vgl. Bild 1.15). Die relative Wassertiefe
ist HA/d50 ≈ 20 und die relative Dicke der Kiesschicht
HP/d50 ≈ 10. Die unterlagernde Sandschicht wurde
nicht durchströmt.
Bei τ0/τcrit = 1,0 und y/d50 = 0,0 stellt sich an der
Oberfläche der Kiesschicht ein rms(pm)-Wert von ca.
3,2?τ0 ein. Das ist in gutem Einklang mit der Literatur,
in der überwiegend ein Wert von 3,0?τ0 propagiert
wird. Außerdem wird der dämpfende Einfluss des
Kieses sichtbar. Während der Quotient aus rms(pm)
und τ0 bei y/d50 = 1,0 über der Kiessohle einen Wert
von ≈10 annimmt, sinkt dieser Wert auf ≈2,2 an der
Stelle y/d50 = -1,0 in der Kiesschicht.
Bild 1.18: Energiedichtespektrum der Druckfluktua-
tionen bei τ0/τcrit = 0 /Detert et al. 2004a/
Die in Bild 1.18 dargestellten Energiedichtespektren
der Druckfluktuationen in der Wassersäule und am
oberen Ende der Kiesschicht stimmen mit Kolmogo-
rovs k–5/3-Gesetz zur Turbulenzkaskade bei Gerinne-
strömungen überein. Innerhalb der Kiesschicht sind
Dämpfungen der Fluktuationen im Bereich zwischen
1 und 3 Hz zu beobachten. Unterhalb y/d50 ≈ -4.0 in
der Kiesschicht ist kein Unterschied festzustellen
hinsichtlich der Dämpfung von Druckfluktuationen
über 3 Hz. Daraus ist zu schließen, dass dieses
Spektrum von den langen Wellen der Wasserstands-
schwankungen dominiert wird. Bei der Dimensio-
nierung von Filtern, die dünner als 4?d50 sind, sollten
daher Turbulenzeinflüsse berücksichtigt werden.
Zusammenfassend können derzeit die Ergebnisse
zu den Messungen der Druckfluktuationen folgender-
maßen dargestellt werden /Detert et al. 2004b/:
• Bei einem Stabilitätskriterium von τ0/τcrit = 1,0
nach /Meyer-Peter & Müller 1949/ (τcrit = 6,8 Pa)
bzw. τ0/τcrit = 0,6 nach /Shields 1936/ (τcrit = 8,8
Pa) wurde eine einsetzende Destabilisierung der
Sohle festgestellt.
• Bei τ0/τcrit = 0,6 betragen die maximalen Druck-
spitzen an der untersuchten Sohle in etwa das
10-fache der vorhandenen Schubspannung τ0.
Eine Kornlage oberhalb der Sohle liegen die
Spitzen bei dem 25-fachen Wert. Für die Bewe-
gung eines einzelnen Kieskornes können daher
nur die Druckspitzen und nicht eine mittlere
kritische Schubspannung verantwortlich sein. Da
diese Größen jedoch näherungsweise linear zu-
sammenhängen, werden die Druckspitzen ange-
messen über die Schubspannung τ0 als „Kenn-
größe“ beschrieben.
• Für die Bemessung einer Kiesfilterdeckschicht
der Mächtigkeit HP/d50 > 4 kann der Einfluss von
Druckfluktuationen der Hauptströmung vernach-
lässigt werden. Langwellige Wasserstandsände-
rungen mit Frequenzen unterhalb von 1 Hz wer-
den jedoch auch bei einer Filtermächtigkeit von
HP/d50 = 20 nicht wesentlich gedämpft.
Synchron zu den Druckmessungen wurden vom
IWR, Universität Heidelberg, Geschwindigkeitsmes-
sungen in der Hauptströmung und im Porenraum
mittels 3D-PTV (Particle Tracking Velocimetry) sowie
Beobachtungen zur Partikelbewegung an der Grenz-
schicht Kies/Sand durchgeführt /Klar et al. 2004b/.
Bild 1.19: a) Installation der Messporen 1 bis 3
innerhalb der Kiesabdeckung mit den
Endoskop- und Drucksensorzuleitungen
(Bild oben)
b) Messkopfgehäuse mit dem Endoskop
zur Untersuchung der Partikelbewegung
an der Schichtgrenze zwischen Sand und
Kies (Bild unten)
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Ein wesentliches Ziel dieser Untersuchungen war es,
das räumliche Strömungsfeld oberhalb und innerhalb
der in den Versuchen eingesetzten Schutzschicht mit
unterschiedlichen Schichtdicken aus gleichförmigem
Kies einer mittleren Korngröße von d50 = 10 mm zu
ermitteln. Hierzu wurden speziell hergestellte, fixierte
Meßporen in unterschiedlichen Tiefenlagen der den
unterlagernden Sand schützenden Kiesabdeckung
mit der Methode der 3-D-PTV simultan zusammen
mit den zugehörigen Wasserdrücken aufgezeichnet.
Um den Beginn möglicher Sedimentbewegungen an
der Grenze zwischen Kies und unterlagerndem Sand
verfolgen zu können, wurden endoskopische Be-
obachtungen mit den als Periskop (vergl. Bild 1.15)
bezeichneten und hierfür speziell hergestellten Meß-
vorrichtungen durchgeführt. Bild 1.19 zeigt die
Anordnung der innerhalb der Kiesschicht einge-
bauten Messporen zur Erfassung der im Kies
wirkenden Druck- und Geschwindigkeitsfluktuationen
sowie die eingesetzte Meßvorrichtung zur Bewe-
gungsegmentation an der Grenze zwischen Sand
und Kies (unterer Teil von Bild 1.19).
Zur Erfassung der Strömungsgrößen wurden han-
delsübliche CCD-Kameras benutzt, die die digitalen
Bildsequenzen mit Taktraten bis zu 400 Hz aufge-
zeichnet haben, indem mittels Tracer-Partikel-Zuga-
be die zeitlichen Veränderungen der Strombahnen
innerhalb der Messporen synchron visualisiert wur-
den (siehe Bild 1.20).
Die in den Versuchen gemessenen Geschwindig-
keitsprofile der Porenwasserströmung lassen über
die jeweiligen Gesamttiefen der eingesetzten Kies-
schichtdicken von 4, 10 und 20 cm eine Tendenz der
Zunahme sowohl der Fließgeschwindigkeiten als
auch der Turbulenzintensitäten im jeweils sohlnahen
Bereich des Profils erkennen. Hervorgerufen durch
die Interaktion zwischen Außen- und Porenwasser-
strömung war der Geschwindigkeitsgradient im sohl-
nahen Bereich in den Versuchen ohne Überlagerung
der jeweiligen Strömung durch extern erzeugte zu-
sätzliche Wellen besonders groß. In den tieferen
Kornlagen verlieren sich diese Strömungsgeschwin-
digkeiten nahezu vollständig. Ähnliches gilt für die
Ergebnisse der Messungen zur Turbulenzintensität
im Porenraum.
Die Analysen zu den Druckschwankungen in der
Außenströmung haben gezeigt, daß eine Zunahme
der Bewegungsintensität von Sandkörnern an der
Grenze zwischen Sand und Kies in den hier durch-
geführten Versuchen im wesentlichen nur durch die
zusätzlich zur Außenströmung überlagerte Wellen-
belastung festgestellt werden konnte. Die gemes-
senen Geschwindigkeitsgrößen verlaufen jeweils
synchron mit den auf die Sohle einwirkenden Was-
serspiegelauslenkungen aus der äußeren Überströ-
mung. Sie spiegeln sich jeweils mit den einwirken-
den äußeren Druck- bzw. Wasserspiegelfluktuatio-
nen unmittelbar wider (vgl. Bild 1.20, unterer Bildteil)
/Klar et al. 2004b/.
1.6  Sandwellen und Kolkbildung
Erosion an der Gewässersohle führt zu morphodyna-
mischen Veränderungen, die zur Bildung von Riffeln,
Dünen bis hin zu großen Transportkörpern führen
können. Das Entstehen solcher Sandbettverformun-
gen wird hydraulisch durch den Strömungsangriff an
der Sohle erklärt. Die an der Sohle wirkende
Schleppspannung τ allein ist aber nicht in der Lage,
solche Dünungs- und Riffelkörper zu erzeugen. Die
aus der Turbulenz entstehenden Druckfluktuationen
der Außenströmung sind ein wesentlicher Einfluß-
faktor, der im Zusammenspiel mit der Porenwas-
serströmung innerhalb der Sohlsedimente zu verkop-
peln ist. Ein ebenso typisches Beispiel für eine
solche Interaktion zwischen intern wirkender Poren-
wasserströmung und extern  auf die Sohle einwir-
kender Überströmung ist das Phänomen der Kolk-
bildung im unmittelbaren Umgebungs- und An-
schlußbereich von in der Strömung stehenden Hin-
dernissen oder Bauwerken.
Bild 1.20: a) Visualisierte Strombahnen in einer Meß-
pore innerhalb der Kiesschicht (oben)
b) Gemessene Wasserspiegelauslenkun-
gen während einer  Wellenbelastung (oben)
und gemessene Bewegungsgeschwindig-
keiten an der Grenze zwischen Sand und
Kies (unten)
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Diesen Interaktionsphänomenen sollte in zukünftigen
Forschungsaktivitäten mehr Aufmerksamkeit gewid-
met werden. Die transienten Wirkungen der Poren-
wasserdruckänderung ∆u(z,t) im Boden der Gewäs-
sersohle während solcher extern auf die Sohle
einwirkender Überströmungszustände zu beachten,
wird zwangsläufig zu neuartigen und auch notwen-
digen Betrachtungsweisen bei der Entstehung und
Fortentwicklung von Sedimenttransport in sandigen
Böden führen. Druckänderungen im Boden, die
durch externe Druckfluktuationen aus der
Überströmung induziert werden, stellen in ihrer
interaktiven Wirkung eine Überlagerung von Druck-
differenzen und den daraus resultierenden Form-
änderungen und Strömungsveränderungen  an der
Boden/Wasser-Grenzfläche dar. Aus der Kopplung
dieser Wirkungen sind kleinmaßstäbliche Transport-
phänomene von Bedeutung, die die strömungsbe-
dingten großskaligen Veränderungen an der Sohle
physikalisch schlüssiger beschreibbar und begründ-
bar machen sollten.
Als einen ersten praktischen Deutungsansatz darf
hierzu auf den Beitrag 10 dieses Workshops hin-
gewiesen werden, in dem die aus der Außen-
strömung stammenden Druckfluktuationen als Ein-
gangsbelastungsgrößen bei der Berechnung der sich
daraus ergebenden zeitlichen Porenwasserdruckän-
derungen im unterlagernden Sandboden berücksich-
tigt wurden /Davis et al. 2004/.
Eine befriedigendere Lösung für die Interaktion an
der Grenze zwischen Wasser und Boden ist jedoch
vermutlich nur durch diskrete Modelle einigermaßen
realistisch zu erarbeiten, in denen die Transportme-
chanismen in interaktiver und gekoppelter Form
zwischen Außenströmung und innerer Porenwasser-
strömung berücksichtigt werden können.
An Hand der schematischen Darstellung in Bild 1.21
soll versucht werden, auf diese aus geotechnischer
Sichtweise zusätzlich einwirkenden Effekte zur Sohl-
veränderung durch strömungsinduzierte Porenwas-
serdruckreaktionen im Untergrund des Gewässer-
bettes am Beispiel der Ausbildung von Sandwellen
einzugehen.
Das Bild 1.21 zeigt die aus der Rauheitsänderung
und der am Übergang zwischen fester und beweg-
licher Sohle auch durch den einsetztenden Sand-
transport entstehenden Diskontinuitäten in der Über-
strömungscharakteristik mit den daraus resultieren-
den Abfluß- und Sohlbettveränderungen nach /Yalin
1977/ (oberer Bildteil). Die originär von Yalin stam-
mende Schemaskizze zur Ausbildung von Sandwel-
len wurde nur ausschnittsweise verwendet und um
den Teil des Porenwasserdruckeinflusses auf die
Sohlbettverformung hier gesondert ergänzt.
Der sich im unmittelbaren Anschluß zur festen Sohle
im Sanduntergrund zwischen den Ortslagen 0 und 1
(Vertikalschnitte) ausbildende Kolk pflanzt sich über
die nachfolgende Wegstrecke x in abflauender
Wellenform fort. Gleichzeitig wird auch die Wasser-
oberfläche der Außenströmung in eine Wellenform
transformiert, die sich aber zunächst nicht parallel
zur Wellenform der Sohlbettveränderung ein-stellt.
Die jeweiligen Wellenberge zwischen verformtem
Außenwasserspiegel und verformter Gewässersohle
sind um den Betrag λ/4 der Wellenlänge λ in x-
Richtung verschoben (siehe Bild 1.21, z.B. links der
Vertikalschnitte an den Ortslagen 2 oder 4).
Bild 1.21:   Oszillierende Wasserspiegel und ihre Auswirkungen auf die instationäre Porenwasser-
druckreaktion im sandigen Untergrund an der Gewässersohle als Funktion der Boden-
tiefe z, Verlaufszeit t und Ortslage x, die den Erosionsprozess an der Sohle beeinflußt
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An den Schnittpunkten zwischen verformter (durch-
gezogen, schwarz) und fiktiver (strichliert, blau) Was-
serspiegellinie (siehe Bild 1.21, oberer Bildteil) wird
zum Zeitpunkt unmittelbar nach t = 0 eine entlang
der x-Achse (unterer Bildteil) aufgetragene Wasser-
druckdifferenz zwischen den beiden Wasserspiegel-
lagen in sinusförmiger Ausbildung erkennbar. Die fik-
tive Wasserspiegellage beschreibt einen gleichförmi-
gen, im Equilibrium (stationär, t → ∞) befindlichen
Abflusszustand, der zum betrachteten Zeitpunkt
noch nicht exisiert. Die ockerfarbenen und mit einem
„+“ markierten Bereiche beschreiben die durch die
äußere Wellenverformung verminderten Druckhö-
hen, die mit einem „–“ und zusätzlich blau markierten
Bereiche beschreiben die erhöhten äußeren
Wasserdruckordinaten entlang der Wegstrecke x.
Die veränderten Strömungsverhältnisse führen zu
örtlichen Erhöhungen und Verminderungen der
Überströmungsgeschwindigkeiten v(x). Mit der er-
höhten Geschwindigkeit v(x) vergrößert sich auch
die örtliche Schleppspannung τ(x).  Die Erosion der
Sohle erhöht sich an diesen Ortslagen und vermin-
dert sich an den Stellen x, an denen sich die örtlich
verringerten Überströmungsgeschwindigkeiten v(x)
einstellen. Erosion und Sedimentation wechseln sich
im zeitlichen Geschehen entlang der Wegstrecke x
bis zum Erreichen des Equilibriums (dynamisches
Gleichgewicht) miteinander ab.
Zum Zeitpunkt t = 0 entsteht im unmittelbaren An-
schlußbereich der festen Sohle ein Kolk, an den sich
nach der Wegstrecke λ/2 durch Sedimentation der
oberstrom aufgenommenen Sandpartikel eine Aufhö-
hung der Gewässersohle anschließt. Dieser Prozess
wiederholt sich mit der selben Wellenlänge λ/2, in
der erneut Erosion und Sedimentation stattfinden.
Die damit erzeugte Höhendifferenz ∆zt  zum Zeit-
punkt t > 0 (unmittelbar nach der Zeit t0) beschreibt
die erste bewirkte maximale Sohldifferenz zwischen
dem entstandenen Sohlhügel und dem nachfolgen-
den Sohltal. An die Veränderung der Sohlschub-
spannung τ gebunden verändert sich auch das
örtliche Transportvermögen der Außenströmung. Mit
zunehmender Entfernung x vom Vertikalschnitt 0
werden die beschriebenen Effekte gedämpft.
In dem oben beschriebenen Ablauf werden nur
äußere Kraftgrößen wie die Druck- und Geschwin-
digkeitsänderung aus der äußeren Strömung in
Ansatz gebracht. Werden zusätzlich auch die auf
das Gefüge des unterlagernden Sandbodens  einwir-
kenden instationären Porenwasserdruckänderungen
∆u(t, x, z) berücksichtigt, ergeben sich zusätzliche
Lasteinwirkungen auf das Sohlbett, die sich mit
anwachsender Bodentiefe z unterhalb der sich
verändernden Gewässersohle zeitlich und mit unter-
schiedlicher Größe gedämpft ausbreiten.
Sie wirken einerseits erosionsverstärkend und ande-
rerseits auch erosionshemmend. In den Bereichen
mit positiven Porenwasserdruckdifferenzen (ocker-
farben markiert) ergeben sich im Untergrund auf-
wärtsgerichtete, örtlich und zeitlich veränderliche
instationäre Porenwasserströmungen, die sich auf
die äußere Erosion erhöhend auswirken. In den blau
markierten Bereichen (-) bewirkt eine abwärts-
gerichtete instationäre Porenwasserströmung eine
Stabilisierung der Sohle, die die Wirkung der
äußeren Erosion vermindert.
Beide Belastungsmechanismen, die zur Erosion und
Sedimentation an der Gewässerberandung beitra-
gen, superponieren sich also in ihrer Wirkung und
können das Ergebnis der äußeren Erosion sowohl
verstärken als auch vermindern. Diese Überlagerung
aus den äußeren und inneren Wasserwirkmecha-
nismen  findet nach einer bestimmten Verlaufszeit t
sein dynamisches Gleichgewicht, solange keine
zusätzlichen Änderungen aus der äußeren (aber
auch inneren) Wasserströmung dieses Gleichge-
wicht wieder stören.
Die sich aus dem Ansatz des Dreiphasenmodells
Boden unter Wasser (Gas, Wasser und Boden-
partikel) ergebenden instationären Porenwasser-
druckreaktionen im unterlagernden Boden des Ge-
wässerbetts ergänzen das Verständnis zum physi-
kalischen Prozess der Destabilisierung einer Gewäs-
sersohle. Im Ergebnis einer solchen erweiterten
Betrachtung sind durch diese zusätzlich berücksich-
tigten Einflußgrößen auftretende Wirkmechanismen
an der Boden/Wasser-Grenzfläche verständlicher zu
erklären. Hierzu zählen nicht nur die Phänomene der
möglichen Fluidisierung des Bodens, sondern auch
die sich einstellenden transienten Bodenverformun-
gen wie Hebung und Senkung von Bodensohlseg-
menten als Folge der auf sie einwirkenden externen
Druckänderungen.
In kohäsionslosen Böden kann dieser Prozess an
der Gewässersohle begleitet sein von einhergehen-
den Bodenstrukturänderungen. In kohäsionsbehafte-
ten Böden werden dagegen eher Deformationen der
Sohloberfläche zu erwarten sein, die in extremen
Belastungsfällen auch von Bodengefügebrüchen be-
gleitet sein können, wie es sich zum Beispiel durch
örtliche Aufbrüche und Ablösungen von bindigen
Bodenschichten an der Gewässersohle gezeigt hat.
1.7 Schlußbemerkungen
An Boden/Wasser-Grenzflächen gewinnen die auf
sie einwirkenden Druckänderungen erheblichen
Einfluß auf das mechanische Verhalten des Bodens
unter Strömung und Wellenbelastung. Ungeschütze
Böschungen und Gewässersohlen können diesen
Wasserbelastungen oftmals nicht ohne Schäden
widerstehen. Sie zeigen sich durch Verformungen,
Rutschungen und oftmals auch durch progressiv
fortschreitende Erosionsprozesse, die mit Sohlver-
tiefungen und Böschungsabbrüchen verbunden sind.
Um derartige Schadenszustände zu vermeiden, sind
häufig Sohl- und Uferschutzsicherungen erforderlich,
die gegen Abheben, Abgleiten, Verformung und
Auswaschungen des wasserbelasteten Bodens zu
Köhler, Schwab, Wenka: Boden-Wasser-Luft-Wechselwirkung ...
BAW-Workshop: Boden- und Sohl-Stabilität – Betrachtungen an der Schnittstelle zwischen Geotechnik und Wasserbau
1-19
dimensionieren sind. Neben der Strömungsbe-
lastung sind insbesondere auch schnelle Druckän-
derungen aus extern auf den Boden einwirkenden
Wasserspiegelschwankungen für die Stabilität der
Boden/Wasser-Grenzfläche von Bedeutung. Mit
Berücksichtigung des Boden unter Wasser als Drei-
Phasen-Medium (Bodenpartikel, Wasser und Gas)
ändern sich die Fließbedingungen im Porenwasser
vom stationären in den (transienten) instationären
Porenwasserfluß, die insbesondere bei schnell auf
den Boden einwirkenden Wasserdruckentlastungen
zu gefährlichen Destabilisierungen der Boden/Was-
ser-Grenzfläche führen können. Durch den völligen
Verlust der inneren Scherfestigkeit des Bodens kann
es sogar zu Verflüssigungen (Fluidisierungen) des
Bodens  kommen, die die Erosionsstabilität einer
Gewässersohle extrem gefährden. Die elastische
Speicherung im wassergefüllten Porenmedium führt
zur Dämpfung der Porenwasserdruckausbreitung im
Boden, wodurch der Porenwasserdruck häufig
bestimmend wird für die Sicherheit gegen Aufbruch,
Abheben und Abrutschen auf potentiellen Gleitflä-
chen. Das Phänomen der Porenwasserdruck-
dämpfung im Boden unter Wasser hat seine natür-
liche Ursache im Gehalt von fein im Porenwasser
verteilten Luftblasen. Die unter Druckänderung sich
einstellenden Volumenänderungen  dieser im Poren-
wasser eingeschlossenen Luftblasen lösen örtlich in-
stationären Porenwasserfluß aus, der bei geringer
Wasserdurchlässigkeit und hoher Steifigkeit des
Porenmediums zu erheblichen Verzögerungen der
Porenwasserdruckanpassungen an die äußeren
Lastbedingungen führen kann. Dieser Effekt hat im
gesamten Bereich der bodenmechanischen Berech-
nungsverfahren eine nicht zu vernachlässigende
Bedeutung, insbesondere gilt dies für Boden/Was-
ser-Grenzflächen.
Zur zeitlich und räumlich hoch auflösenden Untersu-
chung des Einflusses von Strömung und Turbulenz
auf Deckschichten und Untergrund der Sohle von
Wasserstraßen bis zu deren Destabilisierung wurde
durch die BAW ein Forschungsprojekt initiiert, das
unter Laborverhältnissen eine synoptische Betrach-
tung der Geschwindigkeits- und Druckfelder inner-
und oberhalb einer Kiesschicht ermöglichte. Die Er-
gebnisse sollen zu einem besseren Verständnis des
„Bewegungsbeginns“ und der Austauschprozesse
von Masse und Impuls zwischen Über- und Durch-
strömung der Sohle von Wasserstraßen beitragen.
Für feinkörnige und bindige Böden sollte die Gewäs-
sersohle diesbezüglich als Dreiphasenmedium be-
handelt werden.
Vorrangiges Ziel der Untersuchungen zur Sohlen-
stabilität ist die Auswertung der Korrelationen
zwischen Druck- und Geschwindigkeitsmessungen.
Das Ergebnis soll eine für die Praxis umsetzbare und
an den ingenieurmäßigen Belangen orientierte Zu-
sammenfassung, Bewertung und Klassifizierung der
Resultate im Hinblick auf hydromechanische Belas-
tungen der Sohle sowie der Wirkung von Filter-
schichten darstellen. Das langfristige Ziel solcher
Untersuchungen liegt in der Verbesserung von
ingenieurtechnischen Bemessungskriterien für Sohl-
schutzmassnahmen.
Während sich die bisherigen Untersuchungen auf die
Strömungs- und Druckfluktuationen bis zur einset-
zenden Destabilisierung konzentriert haben, sollten
künftige Untersuchungen überwiegend auf Erosions-
und Transportprozesse an beweglichen Sohlen aus-
gerichtet sein.
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2 Sohlnahes turbulentes Strömungsfeld
Turbulent near bed flow field over rough armoured surfaces
J. Aberle, A. Dittrich, K. Koll, T. Schoneboom
Leichtweiß-Institut für Wasserbau, TU Braunschweig
Leichtweiss-Institute for Hydraulic Engineering, Technical University Braunschweig, Germany
KURZFASSUNG: In einem neuen Ansatz zur Untersuchung der Interaktion zwischen der Korngrößenver-
teilung, der Oberflächengeometrie und dem Strömungsfeld bei rauen natürlichen Gerinnesohlen wird das Kon-
zept der doppelt gemittelten (zeitlich und räumlich) Navier-Stokes-Gleichungen vorgestellt. Hierzu werden erste
Ergebnisse aus Laborversuchen verwendet, die in der Versuchshalle des Leichtweiß-Instituts für Wasserbau an
der Technischen Universität Braunschweig erhalten wurden. Über Deckschichten mit unterschiedlicher Rauheit
und Stabilität erfolgte die Bestimmung des turbulenten Strömungsfeldes mit einem 3D-Laser-Doppler-
Anemometer. Die Topographie der Deckschichten wurde hochaufgelöst mit einem Laserabstandsmessgerät
bestimmt. Die Geschwindigkeits- und topographischen Daten werden dazu herangezogen, das Konzept der
doppelten Mittelung zu erläutern und den Einfluss der Rauheit auf die Strömung zu diskutieren. Des weiteren
werden die Unterschiede zwischen den doppelt gemittelten und den Reynolds-Gleichungen aufgezeigt.
ABSTRACT: In a novel approach to investigating the interaction between grain-size distribution, surface ge-
ometry, and flow field of open-channel flows, the double-averaged (in temporal and spatial domains) momentum
equations are applied to rough-bed open-channel flow. Preliminary results of a laboratory study carried out in
the hydraulic laboratory of the Leichtweiss-Institute for Hydraulic Engineering, Technical University of Braun-
schweig, Germany are presented. The flow field over armour layers with different roughness and stability was
measured using a 3D-Laser-Doppler Anemometer. A high resolution Digital Elevation Model (DEM) of the ar-
mour layer topography was obtained from a laser scan of the bed. The relationships for the double-averaged
velocity distribution and hydraulic resistance are derived and compared with these data. Differences between
the double-averaged equations and the Reynolds equations are discussed.
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2.1 Einleitung
Die Berechnung des turbulenten Strömungsfeldes
über rauen Sohlen erfolgt auch heute noch auf der
Grundlage von Erkenntnissen, die aus Versuchen
über glatten Sohlen gewonnen wurden. Besonder-
heiten der Strömung über rauen Sohlen werden
durch Korrekturfaktoren berücksichtigt und die Rau-
heit selbst wird in Praxis und Wissenschaft durch
stark mittelnde, empirische Parameter (wie z.B. cha-
rakteristische Korngrößen oder Strickler-Beiwerte)
beschrieben. Um theoretisch fundierte Ansätze zur
Beschreibung der Wechselwirkung zwischen der
Sohle und der Strömung entwickeln zu können,
muss deshalb zuerst die Physik der turbulenten
Strömung im sohlennahen Bereich besser verstan-
den werden.
In jüngster Vergangenheit führten zahlreiche Unter-
suchungen, die mit großen relativen Überdeckungen
durchgeführt wurden, zu einem besseren Ver-
ständnis turbulenter Strömungen über rauen Sohlen
(z.B. /Nezu & Nakagawa 1993/, /Kironoto & Graf
1994/, /Song & Graf 1994/, /Nikora et al. 2001/, /Koll
2002/). Neuere Untersuchungen bezüglich der Cha-
rakteristika des sohlennahen Strömungsfeldes über
unregelmäßigen natürlichen Rauheiten bei großen
und kleinen relativen Überdeckungen resultierten in
verbesserten Ansätzen für die Beschreibung des
sohlennahen Strömungsfeldes (/Dittrich & Koll 1997/,
/Koll 2002/, /Nikora et al. 2001, 2004/). Bevor diese
Ansätze jedoch in der Praxis und in numerischen
Modellen umgesetzt werden können, müssen sie
anhand von experimentell gewonnenen Daten vali-
diert und parametrisiert werden.
Im Allgemeinen kann das turbulente Strömungsfeld
(Re > 2500) über rauen Sohlen in drei Haupt-
bereiche aufgeteilt werden (siehe Bild 2.1). Die
Außenschicht setzt sich aus einer von der freien
Wasseroberfläche beeinflussten Schicht und einer
Zwischenschicht zusammen. In der von der freien
Wasseroberfläche beeinflussten Schicht wird die
turbulente Strömung von Längen- und Geschwindig-
keitsskalen bestimmt, die durch die Fließtiefe h und
die maximale mittlere Geschwindigkeit umax be-
schrieben werden können. Die Zwischenschicht ist
im wesentlichen frei von Einflüssen der Sohle und
des freien Wasserspiegels. In beiden Schichten sind
viskose Einflüsse vernachlässigbar /Nezu & Na-
kagawa 1993/.
In der inneren Schicht (Wandregion) wird zwischen
der logarithmischen Schicht und der Rauheitsschicht
unterschieden, wobei viskose Effekte aufgrund der
großen Rauheiten ebenfalls vernachlässigt werden
können. Dennoch unterscheiden sich die charakter-
istischen Kenngrößen der inneren Schicht von denen
der Außenschicht. Die maßgebenden Skalen in der
Wandregion sind die Schubspannungsgeschwindig-
keit u*, die Distanz zur Sohle sowie die Sohlen-
topographie. Die logarithmische Schicht reicht bis zu
einer Höhe von 0,2⋅h /Nezu & Nakagawa 1993/.
Die Rauheitsschicht, die dem Übergangsbereich für
glatte Sohlen entspricht, wird stark durch einzelne
Rauheitselemente beeinflusst und befindet sich etwa
zwischen der Ober- und Unterkante der Rauheiten.
Das Strömungsfeld ist im Fall von unregelmäßig
angeordneten natürlichen Rauheiten räumlich hete-
rogen und hochgradig dreidimensional. Die Haupt-
kenngrößen der Rauheitsschicht sind die Schub-
spannungsgeschwindigkeit u* und charakteristische
Maße der Rauheit, die aus der Sohlentopographie
abzuleiten sind.
Der Porenraum beinhaltet den durchströmten Be-
reich zwischen dem Sohlenmaterial. Die Kenn-
größen des Porenraums sind die Schubspannungs-
geschwindigkeit u* und die Porenraumgeometrie.
z
Innere Schicht 
= Wandregion
Außenschicht 
Schicht des freien Wasserspiegels 
Zwischenschicht 
Logarithmische Schicht 
(z-zt)/h ≤ 0,6
(z-zt)/h ≤ 0,2
Rauheitsschicht 
zWS
Porenraum 
zF
zR
zC
zt
zL
Bild 2.1: Turbulentes Strömungsfeld über rauen
Sohlen nach /Koll 2002/, modifiziert; zt =
tiefster Sohlenpunkt, zC = Rauheitsober-
kante, zR = Grenze der Rauheitsschicht, zL =
obere Grenze der logarithmischen Schicht,
zF = obere Grenze der Zwischenschicht und
zWS = Wasserspiegel.
Für theoretische Betrachtungen und die Interpretati-
on experimenteller Daten bei Untersuchungen des
sohlennahen Strömungsfeldes werden i. A. die
Reynolds-Gleichungen herangezogen. Bedingt durch
die räumliche Variabilität der Strömung sind die
Reynolds-Gleichungen jedoch nicht für eine detail-
lierte Beschreibung des sohlennahen Strömungsfel-
des geeignet. /Giménez-Curto & Corniero Lera 1996/
und /Nikora et al. 2001/ zeigten in ihren Untersu-
chungen, dass 2D-Annäherungen, die auf den Rey-
nolds-Gleichungen basieren, nicht zur Beschreibung
des sohlennahen Strömungsfeld geeignet sind. Im
Gegensatz zu den Reynolds-Gleichungen bietet die
Methode der doppelten Mittelung der Navier-Stokes-
Gleichungen ein geeignetes Mittel zur Erfassung der
Wirkung der Rauheit auf das Strömungsfeld. Hierbei
werden die zeitlich gemittelten Navier-Stokes-Glei-
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chungen, d.h. die Reynolds-Gleichungen, nicht wie
bisher mit volumetrisch gemittelten Rauheits-
parametern verknüpft, sondern nochmals räumlich in
Ebenen parallel zur Sohle gemittelt. Durch die räum-
liche Mittelung werden somit für jede Ebene
(z = const.) zeitlich und räumlich gemittelte Ge-
schwindigkeiten und Turbulenzcharakteristika erhal-
ten. Das Konzept der zeitlich und räumlich gemittel-
ten Navier-Stokes-Gleichungen wurde erstmals von
/Wilson & Shaw 1977/ vorgestellt und von /Raupach
& Shaw 1982/, /Finnigan 1985/, /Raupach et al.
1991/ und /Giménez-Curto & Corniera Lera 1996/
weiterentwickelt. Im Wasserbau wurde das Konzept
der doppelten Mittelung erstmals von /Smith &
McLean 1977/ angewendet und erst kürzlich von ver-
schiedenen Forschern wiederentdeckt (z.B. /Nikora
et al. 2001, 2002a, 2002b, 2004/, /Lopez & Garcia
2001/, /Righetti & Armanini 2002/, /Koll 2002/,
/Aberle & Koll 2004/).
Im vorliegenden Artikel werden erste Ergebnisse
eines DFG-Forschungsprojekts vorgestellt, welches
speziell für die Untersuchung und Parametrisierung
der räumlich gemittelten Reynolds-Gleichungen in
der sohlennahen Region konzipiert ist. Zuerst wer-
den die Beziehungen der doppelt gemittelten Ge-
schwindigkeitsverteilung abgeleitet und anschlies-
send anhand von Messdaten veranschaulicht und
überprüft.
2.2 Methode der doppelten Mit-
telung
2.2.1 Maßgebende Gleichungen
Die turbulente Strömung eines inkompressiblen
Fluids kann durch die Kontinuitätsgleichung und die
Reynolds-Gleichungen mathematisch wie folgt be-
schrieben werden:
0
∂ =∂
j
j
u
x
(2-1)
2
2
1 νρ
∂∂ ∂ ∂∂+ = − − +∂ ∂ ∂ ∂ ∂
' 'i ji i i
j i
j i j j
u uu u upu g
t x x x x
(2-2)
wobei in dieser Schreibweise die übliche Sum-
mationskonvention gilt, ui und xi stehen für die i-te
kartesische Komponente der Momentangeschwin-
digkeit und des Ortsvektors mit der bekannten Kon-
vention ui ≡ (u, v, w), t ist die Zeit, p ist der Druck, gi
ist die i-te Komponente der Erdbeschleunigung, ρ ist
die Dichte des Fluids und ν ist die kinematische Vis-
kosität. Der Überstrich definiert die zeitliche Mittel-
wertbildung und ui’ bezeichnet die Fluktuation der
Geschwindigkeitskomponente ui entsprechend der
Aufteilung ui = iu  + ui’.
Eine ähnliche Aufteilung wird bei der räumlichen
Mittelwertbildung vorgenommen. Die Geschwindig-
keit und der Druck werden in einen Gesamtmittelwert
‹ iu ›, ‹ p › und in eine räumliche Fluktuation iu
=‹ iu ›+ %iu  bzw. p =‹ p ›+ %p  aufgeteilt. Die Tilde be-
zeichnet die räumliche Abweichung vom Gesamt-
mittelwert in Anlehnung an die Reynolds Aufteilung,
wobei ‹ %iu ›=‹ %p ›=0 gilt. Daraus folgen für die mo-
mentanen Geschwindigkeiten und den Druck
iu =‹ iu ›+ +% 'i iu u  und p=‹ p ›+ +% 'p p .
Die räumliche Mittelwertbildung in der Region ober-
halb der Rauheitselemente wird analog der zeitlichen
Mittelwertbildung durchgeführt und bereitet keine
Schwierigkeiten. Die Mittelwertbildung für die Strö-
mung unterhalb der Oberkante der Rauheits-
elemente ist hingegen wesentlich schwieriger. Unter-
halb der Oberkante der Rauheitselemente durch-
stoßen Rauheitselemente die Ebene der Mittel-
wertbildung. Differentiale, die am Übergang Rau-
heitselement-Fluid nicht konstant sind, können somit
nicht einfach räumlich gemittelt werden, sondern
sind gesondert zu bestimmen. Detaillierte mathema-
tische Ableitungen sind hierzu in /Raupach & Shaw
1982/, /Finnigan 1985/ und /Giménez-Curto & Cor-
niera Lera 1996/ zu finden.
Im folgenden werden die Gleichungen von /Nikora et
al. 2001/ vorgestellt, die auf Ableitungen der räum-
lich gemittelten Bewegungsgleichungen von /Gimé-
nez-Curto & Corniera Lera 1996/ basieren. Für die
doppelt gemittelten Gleichungen oberhalb der Rau-
heitsoberkante gilt:
(2-3)
0
∂ =∂
j
j
u
x
(2-4)
und für die Strömung unterhalb der Rauheitsober-
kante gilt:
(2-5)
0
∂ =∂
j
j
A u
x
(2-6)
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wobei A = Af / A0, die sogenannte Rauheitsdichte-
funktion beschreibt. Hierbei ist Af die vom Fluid ein-
genommene Fläche in der Höhe z und A0 die zuge-
hörige Gesamtfläche, über welche die Mittelwertbil-
dung erfolgt.
Der Vergleich von Gl.(2-3) und Gl.(2-5) mit Gl.(2-2)
zeigt, dass durch die räumliche Mittelwertbildung
zusätzliche Terme auftreten. Diese zusätzlichen
Terme können physikalisch als forminduzierte Span-
nungen, Formwiderstände und viskose Spannungen
interpretiert werden. Forminduzierte Spannungen
‹ % %i ju u › treten in Gl.(2-3) und Gl.(2-5) analog den tur-
bulenten Spannungen in den Reynolds-Gleichungen
als Konsequenz der räumlichen Mittelwertbildung
auf. Das bedeutet, dass die forminduzierten Span-
nungen ‹ % %i ju u › sich aus räumlichen Störungen im
zeitlich gemittelten Strömungsfeld ergeben. Der
Formwiderstand 1/ρ ‹ ∂ ∂% / ip x › und der viskose Wi-
derstand  treten nur in der Strömungs-
region unterhalb der Rauheitsoberkante auf. Diese
Strömungsregion wird in hohem Maß von der Ober-
flächenstruktur der Sohle beeinflusst, was durch die
Rauheitsdichtefunktion A = Af / A0 in Gl.(2-5) und
Gl.(2-6) zum Ausdruck kommt. Ändert sich die Rau-
heitsdichte mit der vertikalen Koordinate z, d.h.
0∂ ∂ ≠/A z , muss A berücksichtigt werden (z.B. un-
regelmäßige natürliche Rauheiten). Falls 0∂ ∂ =/A z
ist, kann A dagegen aus den Gleichungen gekürzt
werden /Nikora et al. 2001/.
Für eine turbulente zweidimensionale und gleich-
förmige Strömung über einer rauen Sohle mit einer
glatten Wasseroberfläche können die Gleichungen
(2-3)-(2-6) vereinfacht werden. Im Fall einer stabilen
statischen Sohle, für welche die Funktion der Rau-
heitsgeometrie nur von der vertikalen Koordinate z
abhängt, folgt aus Gl.(2-3):
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und aus Gl.(2-5):
2 2 2
2 2 2
1 1 1
2
0
' '
j
A u w A uwpg I
x A z A z
A u u uA A u
A A z z Az z x
ρ
νν ν ν
∂ ∂∂⋅ − − −∂ ∂ ∂
∂ ∂ ∂ ∂ ∂+ − − + =∂ ∂∂ ∂ ∂
% %%
%
(2-8a)
2
2 2
2
1 1 1
1
0
α ρ ρ
ν
∂∂ ∂+ + +∂ ∂ ∂
∂ ∂+ − =∂ ∂
%
% %
'
cos
j
A wp pg
z z A z
A w w
A z x
(2-8b)
In obigen Gleichungen ist I ≈ sin α (α = Neigungs-
winkel) die mittlere Sohlenneigung. Im Fall einer
gleichförmigen Strömung entspricht I dem Wasser-
spiegelgefälle. Die Gleichungen (2-7a) und (2-8a)
gelten für die Geschwindigkeitskomponente in Fließ-
richtung und die Gleichungen (2-7b) und (2-8b) für
die vertikale Geschwindigkeitskomponente. Aufgrund
der 2D-Strömungsverhältnisse entfällt die Ge-
schwindigkeitskomponente in Querrichtung. Die
Herleitungen der vertikalen Verteilung des räumlich
gemittelten Drucks und der räumlich gemittelten
Spannungsverteilung sind ausführlich in /Nikora et
al. 2001/ beschrieben.
2.2.2 Rauheitsdichtefunktion A(z)
Die oben aufbereiteten räumlich gemittelten Be-
wegungsgleichungen verdeutlichen die Bedeutung
der Rauheitsdichtefunktion A. Aus der Definition
A = Af /A0 folgt, dass oberhalb der Rauheitsober-
kante (Af = A0) A = 1 ist. Des weiteren ist bei z ≤ zt
für eine undurchlässige Sohle A = 0. Diese beiden
Werte begrenzen die Rauheitsdichtefunktion; das
bedeutet 0 ≤ A(z) ≤ 1. Allerdings ist zu beachten,
dass für eine raue, durchlässige Sohle die Rauheits-
dichtefunktion A im Porenraum dem Koeffizienten
der Porosität n des körnigen Materials entspricht,
d.h.
Amin = n und 0∂ ∂ =/A z  für z < zt. Generell hängt A
von der Topographie der Sohle und der Korngrößen-
verteilung des Sohlenmaterials ab. Weitere Eigen-
schaften der Rauheitsdichtefunktion werden detail-
liert in /Nikora et al. 2001/ diskutiert.
2.2.3 Geschwindigkeitsverteilung
Basierend auf den Gln.(2-7a)-(2-8b) wurden von
/Nikora et al. 2001, 2004/ Gleichungen zur Bestim-
mung der Geschwindigkeitsverteilungen für räumlich
gemittelte Strömungen entwickelt. Für raue durch-
lässige Sohlen ist hierbei der Ursprung der vertikalen
Koordinate z, d.h. die Bezugsebene von grundle-
gender Bedeutung. Im Labor kann bei einlagigen
Rauheiten der Rinnenboden verwendet werden, was
allerdings bereits bei mehrlagigen Rauheiten sowie
bei natürlichen Rauheiten nicht mehr möglich ist.
Aufgrund dieser Tatsache wird im allgemeinen der
vertikale Versatz d für die Bestimmung des Bezugs-
niveaus für das logarithmische Geschwindigkeitspro-
fil herangezogen und eine verschobene vertikale
Koordinate Z = z - d definiert (eine detaillierte Zu-
sammenfassung hierzu findet sich in /Koll 2002/ und
/Nikora et al. 2002/.
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Die Gleichungen (2-7a)-(2-8b) für die Geschwindig-
keitsverteilungen sind in Abhängigkeit von der relati-
ven Überdeckung und dem Fließregime ausführlich
in /Nikora et al. 2001/ beschrieben. Für große relati-
ve Überdeckungen legen /Nikora et al. 2001/ ein
Schichtenmodell analog Bild 2.1 zugrunde. Das Mo-
dell umfasst eine Außenschicht, eine logarithmische
Schicht und eine Rauheitsschicht mit einer linearen
Geschwindigkeitsverteilung. Lineare Geschwindig-
keitsverteilungen für geringe relative Überdeckungen
wurden u.a. von /O'Loughlin & Annambhotla 1969/,
/Nakagawa et al. 1988/, /Dittrich et al. 1996/, /Nikora
et al. 2001/ und /Koll 2002/ festgestellt. Physikali-
sche Begründungen für eine lineare Geschwindig-
keitsverteilung in der Rauheitsschicht sind von
/Nikora et al. 2004/ gegeben.
An dieser Stelle soll darauf hingewiesen werden,
dass für eine analytische oder numerische Lösung
der Gleichungen (2-7a)-(2-8b) die räumlich gemit-
telten turbulenten Schubspannungen -‹ ' 'u w ›, die
forminduzierten Spannungen -‹ % %uw › und der Form-
widerstand 1/ρ ‹ ∂ ∂% /p x › parametrisiert werden müs-
sen. Die hierfür notwendigen Daten liegen für unre-
gelmäßige natürliche Rauheiten bis heute nicht vor.
Die im folgenden aufbereiteten Experimente wurden
speziell für die Ermittlung physikalisch basierter Pa-
rameter konzipiert.
2.3 Datengrundlage
Die Experimente wurden in einer 20 m langen, 0,90
m breiten und 0,60 m hohen neigbaren Rinne in der
Versuchshalle des Leichtweiß-Instituts für Wasser-
bau an der Technischen Universität Braunschweig
mit einer konstanten Rinnenneigung von I = 0,0027
durchgeführt. Der Abfluss wurde mittels induktiver
Durchflussmessung (IDM) bestimmt und die Was-
serspiegelhöhe und die Wasserspiegelneigung wur-
de mittels Piezometerrohren gemessen. Eine grob-
körnige Sedimentmischung (0,63 mm < d < 64 mm,
d50 = 5 mm, siehe Bild 2.13 für die Korngrößen-
verteilung) wurde als mobiles Sohlenmaterial ver-
wendet. Diese ermöglichte die Ausbildung strö-
mungsinduzierter Rauheiten.
Zu Beginn eines Experimentes wurde das gut
durchmischte Sediment mit einer Schichtstärke von
0,20 m über einen 13,4 m langen Bereich in die Rin-
ne eingebaut und glattgezogen, so dass die Sohlen-
neigung der Rinnenneigung entsprach. Um ein Aus-
kolken des Einlaufbereichs zu verhindern, wurde die
Sohle im Zulauf der Rinne nach dem Strömungs-
gleichrichter mit Steinen befestigt. Zur Stabilisierung
des Sedimentkörpers wurde am unterstromigen En-
de eine 0,20 m hohe durchlässige Schwelle aus
Lochblech angebracht.
Nach dem Einbau des Sedimentkörpers wurde die
Sohle so lange mit einem Abfluss Q1 belastet, bis
sich eine stabile Decksicht entwickelte. Nachdem die
Sedimenttransportrate den festgelegten Grenzwert
von 1,8 kg/h unterschritten hatte, wurde der Abfluss
abgestellt und die Sohle fotografiert. Anhand der Fo-
tos wurde mittels der Linienzahlanalyse nach /Fehr
1987/ die Korngrößenverteilung der Deckschicht
bestimmt.
Die Aufnahme der Topographie der Sohle erfolgte
mit einem Laserabstandsmessgerät im 2,40 m lan-
gen und 0,50 m breiten Messbereich. Damit sich
eine voll entwickelte turbulente Strömung ausbilden
konnte, wurde der Messbereich in einer Entfernung
von 8 m zum Einlaufbereich angeordnet. Um Wand-
einflüsse zu vermeiden, wurde die Breite des Mess-
bereichs geringer als die Rinnenbreite gewählt. Pro
Sohlenabtastung wurden 180 Längsprofile mit einem
Messintervall von ∆x = 1,0 mm und einem Abstand
in lateraler Richtung von ∆y = 4 mm aufgemessen,
so dass die Sohle über eine Breite von 0,716 m auf-
genommen wurde. Die Genauigkeit des Laserab-
standsmessgerätes beträgt 0,06 mm in vertikaler
Richtung und 0,05 mm in Fließrichtung. Zusätzlich
zu den Messungen mit dem Laserabstandsmessge-
rät wurde ein Längsprofil in der Rinnenmitte mit ei-
nem Nivelliergerät vermessen (∆x = 10 cm). Anhand
dieses Längsprofils wurde die Sohlenneigung kon-
trolliert. Bild 2.2 zeigt die Rinne, das gewählte Koor-
dinatensystem und die Sohlenstruktur nach der
Strömungsbelastung mit einem konstanten Durch-
fluss von Q = 180 l/s.
Bild 2.2: Versuchsrinne und Sohlenstruktur nach
einer Beaufschlagung mit einem Durchfluss
von Q = 180 l/s
Nach der Bestimmung der Sohlenparameter wurden
24 Geschwindigkeitsprofile beim Abfluss Q1 und
geringeren Abflüssen mit einem DANTEC 3D-Laser-
Doppler Anemometer (LDA) aufgenommen. Die
LDA-Anlage besteht aus einem wassergekühlten 4
Watt Argon-Ion Laser, der in Rückwärtsstreuung
betrieben wird. Für die Messungen wurde eine was-
serdichte 2D- und 1D-Sonde (Sondendurchmesser
27 mm und Brennweite in Wasser 198 mm) in einem
30° Winkel zueinander angeordnet. Die zugehörigen
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Wellenlängen der Laserstrahlen betragen 514,5 nm,
488,0 nm und 476,5 nm. Vor den Messungen wur-
den die Messvolumen beider Sonden mittels einer
50 µm Lochblende zum Schnitt gebracht, so dass
sich im 3D-Modus ein Messvolumen in Zylinderform
mit 60 µm Durchmesser und 300 µm Höhe ergab.
Die Messungen wurden im "Coincident-Modus"
durchgeführt. In diesem Modus werden nur Ge-
schwindigkeiten von Partikeln gemessen, die zeit-
gleich das Messvolumen aller drei Sonden passie-
ren. Die Signalverarbeitung erfolgte durch einen
Dantec F80-Prozessor und die Momentangeschwin-
digkeiten u, v und w wurden mit einer Transformati-
onsmatrix aus den gemessenen LDA-Geschwindig-
keiten (die aufgrund der Sondenanordnung nicht den
Geschwindigkeiten des Bezugssystems entspra-
chen) berechnet.
Um Geschwindigkeiten in der Rauheitsschicht mes-
sen zu können, mussten die Messungen von oben
durch die Wasserspiegeloberfläche hindurch erfol-
gen. Bei Wassertiefen, die geringer als die Brenn-
weiten der Sonden waren, wurde ein strömungsgün-
stig gestalteter, wassergefüllter Tank für die Mes-
sungen benutzt. Dieser Tank wurde fest an der Tra-
versierung installiert und ca. 5 - 10 mm in die Strö-
mung getaucht. Somit konnten die Sonden in z-
Richtung Verfahren werden, ohne die Strömung zu
stören (siehe Bild 2.3). Für große Wassertiefen wur-
de für die Messungen in einer Entfernung vom Was-
serspiegel größer als die Brennweite der Sonden
eine strömungsgünstige Verkleidung für die Sonden
verwendet (vgl. Bild 2.3). Für die Messungen in einer
Entfernung vom Wasserspiegel geringer als die
Brennweite der Sonden wurde dann wieder der Tank
verwendet. Die Untersuchungen von /Beyer 2004/
zeigten, dass das Messverfahren mit dem Tank und
der Verkleidung keine Auswirkungen auf die Strö-
mungsparameter hat und dass die Profilteile, die mit
dem Tank und der Verkleidung gemessen wurden,
aufgrund der stationären Strömungsverhältnisse
problemlos zusammengefügt werden konnten.
In der Rauheitsschicht betrug der vertikale Abstand
zwischen zwei Messpunkten ∆z = 2 mm, darüber ∆z
= 4 mm und in der Außenströmung ∆z = 10 mm. Die
z-Koordinaten der 24 Geschwindigkeitsprofile wur-
den so gewählt, dass die Mittelung in Ebenen mit
konstantem z durchgeführt werden konnte. Die
Messdauer pro Profilpunkt betrug eine Minute mit
einer mittleren Datenrate zwischen 50 und 100 Hz.
Die Positionen der Geschwindigkeitsprofile im Mess-
bereich wurden mittels eines Zufallsgenerators aus-
gewählt und für den gesamten Versuch beibehalten
(für alle Abflüsse und Deckschichten). Die Positionen
der vertikalen Geschwindigkeitsprofile in der (x,y)-
Ebene sind in Bild 2.4 dargestellt.
Nachdem die Geschwindigkeitsmessungen beendet
waren, wurde der bettformende Abfluss auf Q2 > Q1
erhöht, so dass die bestehende Deckschicht zerstört
wurde und sich eine neue Deckschicht entwickelte.
Danach wurden die oben beschriebenen Messungen
Bild 2.3: LDA-Setup mit Tank für Messungen in ge-
ringen Wassertiefen und in Distanzen klei-
ner 170 mm zu den Sonden (links) und LDA-
Setup mit Verkleidung für Messungen im
sohlennahen Bereich bei großen Wasser-
tiefen (rechts).
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Bild 2.4: Messpunkte (weisse Kreuze) und digitales
Höhenmodell ermittelt aus den Daten des
Laserabstandsmessgerätes nach einer Be-
aufschlagung der Sohle mit Q = 220 l/s. Die
weißen Linien definieren den Messbereich.
wiederholt. Die Prozedur wurde so lange wiederholt,
bis sich die Sohle nicht mehr ohne beträchtlichen
Gefälleverlust selbst stabilisieren konnte oder das
Sediment bis zur Rinnensohle erodiert wurde. Die
Entwicklung der Sohle während eines Versuchs-
durchlaufs ist in Bild 2.5 exemplarisch für die kriti-
schen Abflüsse von Q = 210 l/s und Q = 260 l/s dar-
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gestellt. Bild 2.5 zeigt, dass sich der Kolk im Einlauf-
bereich und die Sohlenschwelle am unterstromigen
Ende des Sedimentkörpers nicht auf die Morphologie
im Messbereich auswirken.
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Bild 2.5: Entwicklung der Sohle für Abflüsse von 210
l/s und 260 l/s und Lage des Messbereichs.
2.4 Datenanalyse
Die LDA-Daten werden im folgenden dazu genutzt,
die Unterschiede zwischen den zeitlich gemittelten
Geschwindigkeitsprofilen und Turbulenzeigenschaf-
ten und den Parametern der doppelt gemittelten
Gleichungen aufzuzeigen.
2.4.3 Geschwindigkeitsverteilung
Bild 2.6 zeigt die 24 zeitlich gemittelten Geschwin-
digkeitsprofile u (z) und das doppelt gemittelte Ge-
schwindigkeitsprofil für einen exemplarisch ausge-
wählten Abfluss von Q = 220 l/s. Die Geschwindig-
keitsmessungen wurden über der in Bild 2.4 darge-
stellten Sohle durchgeführt. In Bild 2.6 sind alle Ge-
schwindigkeitsmesspunkte enthalten, unabhängig
davon, wie viele Messpunkte für die Mittelwertbil-
dung in der zugehörigen Ebene vorhanden waren. In
der folgenden Auswertung werden ausschließlich
Ebenen verwendet, in der mindestens 12 Werte zur
Mittelwertbildung vorliegen (z ≥  0,046 m).
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Bild 2.6: Vertikale Geschwindigkeitsprofile (dünne
Linien) und doppelt gemitteltes Gesch-
windigkeitsprofil (dicke Linie) für einen Ab-
fluss von Q = 220 l/s. Die Oberkante der
Rauheiten zC, die mittlere Sohlenhöhe zbm
und die tiefste gemessene Sohlenerhebung
im Messbereich zt sowie der Wasserspiegel
sind durch die horizontalen Linien gekenn-
zeichnet.
In großen Abständen von der Rauheitsoberkante ist
die Differenz zwischen den zeitlich gemittelten Ge-
schwindigkeiten und der doppelt gemittelten Ge-
schwindigkeit gering. Diese Differenz, für welche die
forminduzierten Spannungen verantwortlich sind,
wird in geringeren Abständen zur Rauheitsoberkante
aufgrund der unregelmäßigen Rauheitsstruktur der
Sohlenoberfläche größer. Da in jeder Ebene der
Mittelwertbildung für ‹u › mindestens 12 Messpunkte
vorliegen, kann die räumliche Variabilität von u
durch die Standardabweichung σu verdeutlicht wer-
den. Bild 2.7 zeigt die mit der doppelt gemittelten
Geschwindigkeit normalisierte vertikale Verteilung
von σu/‹ū›.
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Bild 2.7: Das Verhältnis der Standardabweichung σu
der räumlich gemittelten Geschwindigkeiten
normalisiert mit ‹ u ›
In größeren Distanzen zur Rauheitsoberkante (z >
0,176 m) ist σu/‹ u › gering und nahezu konstant.
Nahe der Rauheitsoberkante wächst σu/‹u › stark an
und erreicht unterhalb der Rauheitsoberkante das
Maximum. In Bild 2.7 unterscheidet sich σu/‹u › zwi-
schen den z-Koordinaten 0,246 und 0,104 m um
0,02, die selbe Differenz ergibt sich in Sohlennähe
bereits zwischen den z-Koordinaten 0,104 und 0,086
m. Dieser Sachverhalt verdeutlicht, dass die Variabi-
lität der ausschließlich zeitlich gemittelten Profile in
Richtung der Sohle zunimmt. Somit kann ein einzel-
nes zeitlich gemitteltes Profil das Strömungsfeld
nicht repräsentativ wiedergeben. Vielmehr muss die
Rauheitswirkung der Sohle durch die räumlichen
Parameter in den Gln.(2-7)-(2-8) erfasst und be-
schrieben werden.
Bild 2.8 beinhaltet das normierte doppelt gemittelte
Geschwindigkeitsprofil aus Bild 2.6. Zur Normierung
wurde die mit der mittleren Sohlenhöhe
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zbm berechnete Schubspannungsgeschwindigkeit,
( )* WS bmu g z z I= ⋅ − ⋅  = 0,084 m/s, die doppelt ge-
mittelte Geschwindigkeit in Höhe der Rauheits-
oberkante ‹ cu › und die Mischungsweglänge lR
 in der
Rauheitsschicht nach /Koll 2002/ herangezogen. Im
vorliegenden Fall ergibt sich die Trennung der Rau-
heitsschicht und der logarithmischen Schicht in Höhe
der Rauheitsoberkante. Oberhalb der Rauheitsober-
kante folgen die Geschwindigkeiten bis 20% der
Wassertiefe einer logarithmischen Verteilung. Hier
sei angemerkt, dass in diesem Bereich auch eine
lineare Verteilung mit nahezu gleicher Güte an die
Geschwindigkeitsverteilung angepasst werden kann
(Bild 2.8). Für die gegebenen Verhältnisse beträgt
die relative Überdeckung (zWS - zbm)/(zc - zbm) ≈ 7,
d.h. es liegt eine Strömung mit mittlerer relativer
Überdeckung vor. Nach den Untersuchungen von
/Nikora et al. 2001/ kann sich für diese Überdeckung
eine lineare Geschwindigkeitsverteilung mit der glei-
chen Steigung wie die Verteilung in der Rauheits-
schicht einstellen. Im vorliegenden Fall ergeben sich
jedoch leicht unterschiedliche Steigungen in beiden
Bereichen. Deshalb wird eine logarithmische Vertei-
lung favorisiert. Diesem Sachverhalt wird in weiter
anstehenden Datenanalysen und theoretischen Be-
trachtungen nachgegangen werden.
Unterhalb der Rauheitsoberkante folgt die Ge-
schwindigkeitsverteilung einer linearen Beziehung
gefolgt von einer davon abweichenden Verteilung in
der sogenannten zweiten Rauheitssunterschicht.
Eine zweite Rauheitsunterschicht wurde bereits in
den Untersuchungen von /Dittrich & Koll 1997/ und
/Koll 2002/ identifiziert. Im vorliegenden Fall kann die
zweite Rauheitsunterschicht im oberen Teil durch
eine lineare Verteilung oder im gesamten Bereich
durch eine exponentielle Funktion angenähert wer-
den. Physikalische Begründungen werden für beide
Verteilungen im Detail in /Nikora et al. 2004/ gege-
ben, wobei die Rauheitsdichtefunktion einen maßge-
benden Faktor darstellt. Auch dieser Sachverhalt soll
in der zukünftigen Datenanalyse weiter verfolgt wer-
den.
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Bild 2.8: Normiertes doppelt gemitteltes Geschwin-
digkeitsprofil aus Bild 2.6.
2.4.2 Turbulenzeigenschaften
Zur Charakterisierung der Turbulenzeigenschaften
wird ebenfalls die Methode der doppelten Mittelung
angewendet. Bild 2.9 zeigt die vertikale Verteilung
der zeitlich und räumlich gemittelten Turbulenz-
intensitäten ‹ 2'u ›, ‹ 2'v ›, ‹ 2'w ›, und -‹ ' 'u w ›. Im
vorliegenden Fall erreichen ‹ 2'u ›, ‹ 2'v ›, ‹ 2'w › und
-‹ ' 'u w › ihr Maximum unterhalb der Rauheits-
oberkante. Während ‹ 2'u › und -‹ ' 'u w › eine Nei-
gungsänderung oberhalb der Rauheitsoberkante
aufweisen, die auf den Einfluss der Rauheit zurück-
zuführen ist, ist eine Neigungsänderung in den Ver-
teilungen von ‹ 2'v › und ‹ 2'w › in Form eines Knickes
erst unterhalb der Rauheitsoberkante zu erkennen.
Dieser Sachverhalt kann auf große Geschwindig-
keiten v und w in der Rauheitsschicht zurückgeführt
werden, die infolge der unregelmäßigen Rauheiten
und der Heterogenität der Strömung entstehen. Die
ermittelten hohen Werte von ‹ 2'w ›, die zum Teil
größer als ‹ 2'u › sind, sollen ebenfalls in der weite-
ren Datenanalyse detaillierter untersucht werden.
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Bild 2.9: Vertikale Verteilung der Turbulenz-
intensitäten ‹ 2'u › (Rauten), ‹ 2'v › (Quadrate),
‹ 2'w › (Dreiecke) und der Reynolds-
Schubspannungen -‹ ' 'u w › (Kreuze).
Bild 2.10 zeigt die vertikale Verteilung der Standard-
abweichungen der Turbulenzintensitäten 2'u , 2'v ,
2'w und - ' 'u w  in jeder Mittelungsebene. Wie zuvor
für die Geschwindigkeiten zeigt sich, dass die Varia-
bilität der Turbulenzintensitäten mit geringer wer-
dendem z zunimmt und dass die maximale Abwei-
chung zwischen den Rauheitselementen auftritt. Der
Anstieg der Standardabweichungen kann als Ein-
fluss des Formwiderstandes infolge lokaler Bedin-
gungen interpretiert werden.
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Bild 2.10: Vertikale Verteilung der Standard-
abweichungen der Turbulenzintensitäten
2'u  (Rauten), 2'v  (Quadrate), 2'w  (Drei-
ecke) und der Reynolds-Schubspannungen
- ' 'u w  (Kreuze).
Der Einfluss des Formwiderstandes lässt sich auch
anhand der vertikalen Verteilungen der form-
induzierten Intensitäten ‹ 2%u ›, ‹ 2%v ›, ‹ 2%w › und der
forminduzierten Reynolds-Schubspannungen -‹ % %uw ›
aufzeigen (Bild 2.11). Die Verteilungen zeigen den
gleichen Verlauf wie die Standardabweichungen der
zeitlichen Intensitäten in Bild 2.10. Wie nicht anders
zu erwarten, erreichen ‹ 2%u ›, ‹ 2%v ›, ‹ 2%w › und -‹ % %uw ›
ihr Maximum unterhalb der Rauheitsoberkante und
werden geringer mit ansteigendem z. Für große
Werte von z können die forminduzierten gegenüber
den turbulenten Intensitäten vernachlässigt werden.
In der Rauheitsschicht sind sie jedoch so groß, dass
sie gegenüber den turbulenten Intensitäten nicht
mehr vernachlässigt werden können. Bild 2.11 zeigt
somit, dass eine akkurate Beschreibung des sohlen-
nahen Strömungsfeldes nur mit der Kenntnis von
‹ 2%u ›, ‹ 2%v ›, ‹ 2%w › und -‹ % %uw › möglich ist. Ähnliche
Ergebnisse wurden für Strömungen über künstlichen
Rauheiten erhalten (/Nikora et al. 2001/, /Pokrajac et
al. 2003/).
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Bild 2.11: Vertikale Verteilungen der forminduzierten
Intensitäten ‹ 2u% › (Rauten), ‹ 2v% › (Quadrate),
‹ 2w% › (Dreiecke) and -‹ uw% % › (Kreuze).
2.4.3 Rauheitsdichtefunktion A(z)
Die topographischen Daten können zur Bestimmung
der Rauheitsdichtefunktion A(z), welche eine wichti-
ge Größe in den Gln. (2-8a) und (2-8b) darstellt,
herangezogen werden. Bild 2.12 zeigt die Rauheits-
dichtefunktion A(z) für Deckschichten, die sich bei
Durchflüssen von Q = 180, 210, 240 und 260 l/s
ausgebildet haben. Aus Bild 2.12 wird ersichtlich,
dass für die Rauheitsdichtefunktion Werte im Bereich
0 ≤ A(z) ≤ 1 erhalten werden. Im vorliegenden Fall
wird also, obwohl die Sohle einen Porenraum auf-
weist, ein minimaler Wert von A = 0 ermittelt. Tat-
sächlich sollte Amin aber der Porosität der Sohle
n = Amin = 0.28 entsprechen. Dieser Unterschied
lässt sich mit dem Messverfahren begründen, da mit
dem Laserabstandsmessgerät Hohlräume unter
größeren Steinen nicht erfasst werden können. Sol-
che Hohlräume werden im digitalen Geländemodell
als Feststoff und nicht als Hohlraum interpretiert.
Mittels gesonderter Messungen soll deshalb in künf-
tigen Untersuchungen eine Korrekturfunktion be-
stimmt werden, so dass A(z) zuverlässig aus den
Laserdaten bestimmt werden kann.
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Bild 2.12: Normierte Rauheitsdichtefunktion A(z) für
von Wasser geschaffenen Strukturen für Ab-
flüsse von 180, 210, 240, and 260 l/s. z ent-
spricht der Sohlenerhebung, zbm ist die mitt-
lere Sohlenerhebung und σz ist die Standar-
dabweichung der Sohlenerhebung
Aus obigen Ausführungen wird deutlich, dass die
Rauheitsdichtefunktion offensichtlich von der Korn-
zusammensetzung des Sohlenmaterials und der
Deckschicht abhängig ist. Bild 2.13 zeigt die zu Bild
2.12 zugehörigen Korngrößenverteilungen der Deck-
schichten, die Sieblinie der Ausgangsmischung
(Sohlenmaterial) und die Korngrößenverteilung der
Deckschicht im Zustand der maximalen Sohlen-
stabilität nach /Günter 1971/. Der Vergleich der er-
haltenen Korngrößenverteilungen mit der Korngrö-
ßenverteilung nach /Günter 1971/ deutet darauf hin,
dass der Abfluss von Q = 260 l/s dem Abfluss ent-
spricht, bei dem sich die Deckschicht im Grenzzu-
stand befindet. Tatsächlich zeigte sich in den Versu-
chen, dass sich die Sohle nach einer weiteren Erhö-
hung auf Q = 290 l/s nicht mehr stabilisieren konnte.
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Die Vorgehensweise der schrittweisen Erhöhung des
Abflusses und der sukzessiven Deckschicht-
entwicklung wird weitere Einblicke in die relevanten
Prozesse der Deckschichtbildung ermöglichen, um
die Theorie von /Günter 1971/ zu erweitern.
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Bild 2.13: Entwicklung der Korngrößenverteilung der
Deckschichten. Die Korngrößenverteilung
für die Ausgangsmischung und für die
Deckschicht im Zustand der maximalen
Sohlenstabilität nach /Günter 1971/ ist
ebenfalls dargestellt.
2.5 Zusammenfassung
Im Rahmen dieses Artikels wurde die Bedeutung der
doppelt gemittelten Navier-Stokes-Gleichungen zur
Beschreibung des sohlennahen Strömungsfeldes
aufgezeigt. Mit Hilfe von Geschwindigkeitsdaten, die
mit einem 3D-Laser-Doppler Anemometer gemessen
wurden, wurde der Unterschied zwischen den aus-
schließlich zeitlich gemittelten Geschwindigkeiten iu
und der zeitlich und räumlich gemittelten Geschwin-
digkeit ‹ iu › aufgezeigt. Die räumliche Heterogenität
des sohlennahen Strömungsfeldes zeigt sich neben
der Streubreite von iu  auch durch die Variabilität der
Turbulenzintensitäten 2'u , 2'v , 2'w  und der
Reynolds-Schubspannung - ' 'u w .
Der Vorteil der Methode der doppelten Mittelung liegt
darin begründet, dass das sohlennahe Strömungs-
feld durch analytische Terme, wie die forminduzier-
ten Intensitäten ‹ 2%u ›, ‹ 2%v ›, ‹ 2%w › und die formindu-
zierte Schubspannung -‹ % %uw ›, erfasst werden kann.
Eigenschaften dieser Parameter wurden anhand der
Messdaten aufgezeigt. Ein wichtiger Parameter zur
Charakterisierung der Strömung in der Rauheits-
schicht stellt die Rauheitsdichtefunktion A(z) dar,
deren Eigenschaften diskutiert wurden.
Durch die Erhebung weiterer Daten und der Ver-
wendung unterschiedlicher Sohlenmaterialien wird
die Datengrundlage zur Weiterentwicklung der Me-
thode der doppelten Mittelung stetig erweitert. An-
hand dieser Daten sollen dann die Gln.(2-7)-(2-8) mit
Hilfe von theoretischen Betrachtungen weiter-
entwickelt und parametrisiert werden. Von speziel-
lem Interesse ist hierbei der Zusammenhang zwi-
schen statistischen Parametern, die aus der
Sohlentopographie abgeleitet werden können (z.B.
/Nikora et al. 1998b/, /Aberle 2000/ und /Aberle &
Smart 2003/), der Korngrößenverteilung und den
Strömungsgrößen, die sich aus den doppelt gemit-
telten Gleichungen ergeben. Durch diese Vorge-
hensweise soll das Verständnis der Interaktion zwi-
schen der Oberflächenstruktur rauer, natürlicher
Deckschichten und der Strömung verbessert wer-
den.
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3 Zum Einfluss der Turbulenz auf den
Bewegungsbeginn
On the Influence of Turbulence on the Initiation of Sediment Motion
U.C.E. Zanke
Technische Universität Darmstadt, Institut für Wasserbau und Wasserwirtschaft, Darmstadt, Germany
Technical University Darmstadt, Institute of Hydraulic Engineering, Darmstadt, Germany
KURZFASSUNG: Zur Initialisierung der Sedimentbewegung wird eine Theorie entwickelt, die voraussetzt, daß
die kritische Schubspannung τc, die für  den Bewegungsbeginn bei nichtturbulenter Strömung verantwortlich ist,
nur durch den Reibungswinkel ϕ oder den Winkel der inneren Reibung ϕ' zwischen den einzelnen Körnern
definiert wird. In der turbulenten Strömung treten die Fluktuationen τ' sowohl in den Schubspannungen, als
auch in den Liftkräften auf, die aus den Druckfluktuationen der Strömung resultieren. Folglich sind einerseits die
zwischen den Körnern wirkenden aktuellen (effektiven) kritischen Schubspannungen τ + τ' größer als die
mittlere Schubspannung τ, andererseits wird das effektive Gewicht der Körner reduziert: die Körner werden
effektiv leichter. Auf der Grundlage der präsentierten analytischen Formulierung kann der Beginn des
Sedimenttransports allein durch den Winkel der inneren Reibung zwischen den Körnern und durch die
Turbulenzparameter beschrieben werden.
ABSTRACT: For the initiation of sediment motion a theory is developed, which presupposes that the critical
shear stress τc responsible for inducing motion in non-turbulent flow is solely defined by the angle of internal
friction ϕ or the angle of repose ϕ’ of single grains. In turbulent flow, fluctuations τ’ in the shear stress as well as
lift forces reproduced by these fluctuations also occur. Owing to this, the actual (effective) critical shear stress τ
+ τ’  acting on the grain is larger than the average stress τ on the one hand, and on the other hand, the effective
weight of the grains is reduced: they become effectively lighter. On the basis of the presented analytical
formulation the initiation of sediment motion may be described solely by the angle of repose on the grains and
turbulence parameters.
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1.1 Einführung
Sohlen und Ufer fließender Gewässer bestehen
überwiegend aus beweglichen Sedimenten. Dieses
Material wird je nach Strömungsgeschwindigkeit am
Boden entlang bewegt (Geschiebetransport, bed-
load transport), oder auch aufgewirbelt und dann
suspendiert mit dem Wasserkörper verfrachtet
(Suspensionstransport, suspended load transport).
Eine wesentliche Größe für beide Transportarten ist
der kritische Strömungszustand, unterhalb dessen
kein Sediment bewegt wird. Dieser kritische Zustand
kann durch verschiedene Strömungsparameter
ausgedrückt werden, die gegenseitig ineinander
umrechenbar sind:
- die kritische Geschwindigkeit ucr,
- die kritische Schubspannung τcr,
- die kritische Schubspannungsgeschwindigkeit u*cr,
sowie im Binnenbereich bei Normalabfluß
- das kritische Gefälle Icr,
- den kritischen Wasserstand hcr oder
- den kritischen Abfluß Qcr.
Wegen der Bedeutung des Bewegungsbeginns ist
dieses Problem schon früh aufgegriffen worden.
/Hjulström 1935/ veröffentlichte ein Diagramm, in
dem ein Kurvenband mit Meßwerten aus Flüssen die
Bereiche „Ruhe“  und „Bewegung“ voneinander tren-
nte. Das Diagramm lieferte tiefengemittelte kritische
Geschwindigkeiten ucr in Anhängigkeit von der Korn-
größe und war damit leicht handhabbar, so daß es
auch heute noch als erste Näherung guten Nutzen
leistet. Nachteilig am Hjulström-Diagramm ist aller-
dings, daß es nur für Sedimente mit der Dichte von
Quarzsand und Wasser als Fluid gilt und sich nicht
direkt auf die eigentlich maßgebenden Geschwindig-
keiten am Korn bezieht, sondern nur indirekt auf die
tiefengemittelte Geschwindigkeit. Die Relation zwi-
schen mittlerer Geschwindigkeit und Geschwindig-
keit am Korn ist aber mit der Rauheit (Korngröße)
und der Wassertiefe variabel. Daher gilt die
Hjulström-Kurve nur für einen begrenzten Bereich
von Wassertiefen.
Diese Nachteile beinhaltete das von /Shields 1936/
veröffentlichte Diagramm nicht: Shields Kurve gibt
die dimensionslose kritische Schubspannung τcr* in
Abhängigkeit von der Korn-Reynoldszahl Re* an. Die
Re*-Zahl kann auch als dimensionslose Rauheits-
höhe aufgefaßt werden, denn
* * *Re* S S
u d u u
d k kν ν ν
+= = = = (3-1)
mit Sk n d= ⋅ und n=1.
Damit sind nicht nur alle beteiligten Materialkenn-
größen von Sediment und Flüssigkeit enthalten, son-
dern auch noch die Grenzschichteinflüsse. Überdies
ist mit der Angabe einer kritischen Schubspannung
das Problem des variablen Verhältnisses der Ge-
schwindigkeit am Korn zur mittleren Geschwindigkeit
ausgeblendet. Zwar sind die kritischen Werte aus
der ursprünglichen Shields-Kurve nur iterativ ent-
nehmbar, jedoch läßt sich das Diagramm umforma-
tieren und mit einem dimensionslosen Korndurch-
messer D* als unabhängige Variable darstellen.
Dann kann man dem Shields-Diagramm die kriti-
schen Bedingungen auch direkt entnehmen.
Später kamen Darstellungen der gleichen Meßdaten
in weiteren Koordinatensystemen hinzu, die jedoch
keinen substantiellen Fortschritt erbrachten. Alle Lö-
sungen blieben empirisch.
Bis in die heutige Zeit fehlten eine analytische Lö-
sung und eine Erklärung für die Form der Shields-
Kurve. Außerdem war der Einfluß der Turbulenz
ungeklärt. Der Beitrag in diesem Heft widmet sich
genau diesen Fragestellungen: den mechanischen
Zusammenhängen und der Turbulenz. Vom Verfas-
ser wurden hierzu kürzlich die Beträge /Zanke 2001/
und /Zanke 2003/ veröffentlicht, auf die für Einzel-
heiten verwiesen wird.
Nachfolgend werden die Folien dieses Vortrages
wiedergegeben, anhand derer der Einfluß der
Turbulenz auf den Bewegungsbeginn erläutert wird:
Zunächst wird gezeigt, daß der kritische Shields-
Wert τ* für den (fiktiven) Fall einer turbulenzfreien
Strömung allein durch den Winkel der inneren
Reibung bestimmt wird. In der Realität ist die
Strömung in Gewässern turbulent. Durch die Turbu-
lenz wirken Kraftspitzen in Strömungsrichtung auf
die Sohle und es treten weiterhin Liftkräfte auf, als
deren Folge die Sedimente leichter wirken. Beide
Effekte setzen die kritische Schubspannung herab.
Mit einer Formulierung der Schubspannungsspitzen
und der Liftkräfte läßt sich dann eine analytische
Lösung aufstellen, die die Meßwerte zum Bewe-
gungsbeginn gut erfüllt. Als „Nebenprodukt“ liefert
die Lösung noch Informationen über den Einfluß der
relativen Rauheit (Wassertiefe / Korngröße) und des
Winkels der inneren Reibung der Sedimente auf den
Bewegungsbeginn. Weiterhin wird gezeigt, daß die
Lösung anstelle für den globalen Reibungswinkel
(bei vollständig rolligem Material = Schüttwinkel)
auch für individuelle Körner mit einem individuellen
Kornlagewinkel anwendbar ist.
Die geometrischen Lagebedingungen betreffend,
waren die vorstehenden Lösungen zweidimensionale
Betrachtungen. Von /Luckner 2002/ ist diese Lösung
für den Beginn der Bewegung auf der Grundlage
einer dreidimensionalen Kornlagerung erweitert wor-
den.
Das Ergebnis ist im Endeffekt dem 2d-Ergebnis sehr
ähnlich. Lediglich die Parameter des maßgebenden
Kornlagewinkels und der maßgebenden Turbulenz-
intensität haben etwas andere Zahlenwerte. Das ist
mit der Möglichkeit dreidimenional gelagerter Körner
begründet, auch leicht schräg zur Strömung durch
eine Mulde zwischen zwei Körnern in Bewegung
gesetzt werden zu können, während das Korn bei
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einer 2d-Betrachtung immer über das unterstrom
gelegene Korn gehebelt werden muß.
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1.3 Vortragsfolien 1 – 44:
Zum Einfluss der Turbulenz auf den Bewegungsbeginn
Bewegungsbeginn nach HJULSTRÖM, 1935
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ca.    1m < h < 5m
1
Bewegungsbeginn nach SHIELDS, 1936
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Bewegungsbeginn nach LIU, 1957
1/3
2
1/3*2
'D*
Re    
*
g
d
ρ
ν
τ
 =   
 =   
u*  Schubspannungsgeschwindigkeit
w  Sinkgeschwindigkeit
=
=
u*c/w
D*
Bewegung
Ruhe
3
Diese und weitere empirische Lösungen sind
auf mittlere Strömungsgrößen
bezogen und berücksichtigen die Turbulenz nur implizit.
Die Kurvenverläufe sind des weiteren nur durch Daten, aber
 nicht durch analytisch begründete Funktionen abgedeckt.
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Vorschlag
für eine analytische Lösung des Problems
mit Berücksichtigung der Turbulenz
5
     Bewegungsbeginn in turbulenzfreier Strömung
6
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Die von Shields eingeführte dimensionslose kritische Schubspan-
nung     drückt das Verhältnis zwischen den kritischen Schub-
kräften parallel zur Sohle und der Auflast aus der obersten
Sohlenschicht aus:
 
 
 
*τ
Mit                Hohlraumgehalt wird30%p ≈
FW/A = (ρS-ρ)gd . (1-p)
τ = Fτ/A
d
*
( )
/   
/ /(1 )
S
W
gd
F A
F A p
τ
ττ ρ ρ= −
= −
,* 0,7 cc
W
F
F
ττ =
7
Der Zusammenhang zwischen Auflast und erforderlicher
Schubspannung zum Abscheren läßt sich durch den Winkel der
inneren Reibung ϕ ausdrücken.
mit     = Winkel der inneren Reibung des Sediments
          = Schüttwinkel bei vollständig rolligem Material
     Fτ   = Schubkraft,   FW =Gewichtskraft.
ϕ
ohne Kohäsion ist c=0 und mithin
,
 = tan
tan
c
cc
W
c
F
F
τ
τ σ ϕ
τϕ σ
⋅ +
= =
σ = FW/A
τ = Fτ/A
d
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Damit folgt also
und es ergibt sich der kritische Wert von     in turbulenzfreier
Strömung zu
,* 0,7
( )
cc
c
S W
F
gd F
τττ ρ ρ= =−
* 0,7  tancτ ϕ= ⋅
*τ
tanϕ
turbulenzfreie
Strömung
9
Bewegungsbeginn in turbulenter Strömung
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Shields-Wert bei turbulenzfreier Strömung
+
Ruhe
Shields-Wert bei z.B. ϕ=20° 
In turbulenzfreier Strömung
Bewegung
Einfluß der Turbulenz
11
 
 
 t
wirklicher krit. Wert
krit. Wert nach Shields
Zeit
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wirklicher krit. Wert
Wert laut Shieldskurve
Zeit
Je stärker der Turbulenzgrad,
desto geringer ist der kritische Shields-Wert
13
 
 
 
wirklicher krit. Wert
Wert laut Shieldskurve
Zeit
Je höher der Mittelwert von τ*,
desto größer ist die Wahrscheinlichkeit, daß sich Körner bewegen
14
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Wirkung der Turbulenz auf den Bewegungsbeginn
Turbulenz setzt die mittlere kritische Schubspannung auf  zwei
Weisen herab:
? Durch positive Werte von u‘ und mithin momentan erhöhte
      Schubspannungen                 sowie
2.   durch eine Verminderung des wirksamen Gewichts infolge von
Liftkräften
'τ τ+
  
Abrollpunkt   FD 
FL 
FW 
y=0 
ϕ’
ub
≈d 
15
? Wirkung von Fluktuationen u‘
 
 
t
* * *
,'c c c effτ τ τ+ =
* **
, ,*
** *
*
'1      
'1
c eff c effc
c
cc c
c
τ ττ τ ττ τ
τ
+ = ⇒ =
+
ergibt umgeformt
*
2
0,7 tan 
'1
c
c
c b
u
u
ϕτ =  +   
Bewegungsbeginn
unter Einfluß von u‘
(„b“ = am Boden)
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2.   Wirkung von Liftkräften FL
 
 Zu unterscheiden sind zwei Arten von Liftkräften:
? Dynamische Liftkräfte infolge von Stromlinienkrümmung
(Tragflügeleffekt, auch ohne Turbulenz vorhanden)
? Liftkräfte infolge von turbulenzbedingten
Druckschwankungen an der Sohle
FL
17
Durch eine Verminderung des effektiven Gewichtes auf
FW,eff = FW - FL
sind geringere Schubkräfte Fτ zum Bewegungsbeginn
erforderlich:
Wirkung von turbulenzbedingten Liftkräften FL 
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ergibt erweitert mit Fτ,c
und läßt sich weiter umformen zu
{ {
*
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,
tan / 0,7
0,7 tan 1   
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cL
c
c W
FF
F F
τ
τ
σ ϕ τ
τ
τ ϕ
=
   = ⋅ − ⋅    
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c
L
ϕτ σ ϕτ
=  +  
Bewegungsbeginn
unter Einfluß von
turbulenzbedingten
Liftkräften
Wirkung von turbulenzbedingten Liftkräften FL
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3.   Kombinierte Wirkung von turbulenzbedingten
Schubspannungsspitzen τ‘und Liftkräften FL
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Abrollpunkt  FD 
FL 
FW 
y=0 
ϕ’
ub 
≈d 
Auf der Grundlage eines Momentenansatzes für das Einzelkorn
erhält man eine im Grundsatz gleiche Lösung. Lediglich tritt an
die Stelle des Reibungswinkels ϕ nun der individuelle Lagewinkel
ϕ‘ und der Faktor 0,7 ändert sich geringfügig. An die Stelle der
Schubkraft  Fτ tritt die Druckkraft FD.
3a  Bedingungen für Einzelkörner
21
4.   Ansatz für u‘b/ub
*
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'
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=
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b L
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nachfolgender Ansatz
log. Geschwindigkeitsprofil
4.1 Ansatz für u‘/u*
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4.1.1   Ansatz für u‘rms,b/u*
 
 
,
* *
* *
''
'   
rms bb
b
b bb
n uu
u u u
u uu
u u
⋅
= =
u‘rms,b/u*    wird als Funktion von   u*ks/ν = ks+ =Re*   benötigt,
da ks+ die unabhängige Variable der Shields-Kurve ist.
Aus Daten von Grass und Nezu (Nezu/Nakagawa, 1993) für
u‘rms/u* =f(y+) läßt sich dieser Zusammenhang
herausinterpolieren und parametrisieren:
( )0,88, 0,1 0,1*' 0,31 1,8 1S Sdrms b k khSu k e e eu + +−− −+= ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ −
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( )0,88, 0,1 0,1*' 0,31 1,8 1S Sdrms b k khSu k e e eu + +−− −+= ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ −
Ansatz für u‘rms,b/u* ,
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* *
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rms bb
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b bb
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u uu
u u
⋅
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with ub/u* according to the universal profile with displaced origin
with ub/u* according to the universal profile
Ergebnis nach Berücksichtigung des log. Profils
 
 
 
 
 
Ansatz für u‘rms/u*
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5.   Ansatz für σL/τ
Über die Bernoulligleichung besteht ein Zusammenhang
zwischen ∆p und u‘:
L Faktor pσ = ⋅∆
Es entspricht die Liftspannung σL der turbulenzbedingten
Druckspannungdifferenz ∆p  im Wasser am betrachteten Korn:
2'p uρ∆ ฀
Ersetzt man wieder
'   'rmsu n u= ⋅
*
, 2
0,7 tan 
'1  1 tan
c eff
b L
b
u
u
ϕτ
σ ϕτ
=    + ⋅ +     
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Die Zahl läßt sich aus Angaben über die Maximalwerte von
σL/τ bei Hinze (1975) und Dittrich (1996) bestimmen und es
folgt:
2'
,
*
rms bL
n u
Zahl
u
σ
τ
 ⋅=    
so wird wegen ρτ ⋅= 2*u
2'
,
*0,4
rms bL
n u
u
σ
τ
 ⋅=    
Ansatz für σL/τ
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6.   Ergebnis für den Beginn der Sedimentbewegung in
turbulenter Strömung
*
2 2*
, ,
* *
Einfluß -Schübe Einfluß turbulenzbedingte Liftkräfte
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Die Wirkung der Kohäsion auf den Beginn der Bewegung ist
ähnlich wie die Wirkung einer erhöhten Sediment-Dichte, was
man wie folgt ausdrücken kann:
Auf der Grundlage von Meßwerten von Unsöld kann ρSS
empirisch beschrieben werden durch
(System Quarzsand-Wasser)
 
 
7.   Einfluß Kohäsionskräfte
,S eff S SSρ ρ ρ= +
8
2 2
3 10   [ / ]
         [ ]SS
kg m
d m
ρ
−⋅=
29
 
 
Alternativ kann die Kohäsionswirkung auch durch einen
erhöhten Reibungswinkel
ausgedrückt werden:
8
,
2
tan 3 10 [ / ]1 1
tan ( )
eff W eff S SS SS
W S S S
F kg m
K
F d
ϕ ρ ρ ρ ρ
ϕ ρ ρ ρ ρ ρ ρ
−   − + ⋅= = = = + = +   − − − ⋅   
tan taneff Kϕ ϕ= ⋅
Gleichung
ϕ
Einfluß Kohäsionskräfte
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8.   Parameter für die Shields Kurve
Die Shields-Kurve gibt einen bestimmten Zustand des
Bewegungsbeginns wieder, zu dem eine bestimmte Stärke von
u‘ (gegeben durch n.u‘rms,b) und ein bestimmter Lagewinkel ϕ‘
gehören. Gut repräsentiert wird die Kurve mit n = 1,8 und
ϕ‘ =20°. Die Lösung lautet dann
*
, 2 2
, ,
*
0,24
' '
1 1,8 1 0,45
c Shields
rms b rms b
b
K
u u
K
u u
τ ⋅=      + ⋅ ⋅ +        
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Parameter für die Shields Kurve
ks+
*
, 2 2
, ,
*
0,24
' '
1 1,8 1 0,14 1,8
c Shields
rms b rms b
b
K
u u
K
u u
τ ⋅=      + ⋅ ⋅ + ⋅        
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9.   Wirkungen der Teileinflüsse infolge Turbulenz
ϕ
33
10. Auswirkungen der verschiedenen Parameter  mit
Einfluß auf den Beginn der Bewegung
34
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10.1  Einfluß von ϕ
ϕ
35
10.2  Einfluß von n
ϕ
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10.3  Einfluß der Kohäsion
37
ϕ
( )0,88 , 0,1 0,1*' 0,31 1,8 1S Sdrms b k khSu k e e eu + +−− −+= ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ −
10.4  Einfluß der relativen Wasserüberdeckung
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10.4  Einfluß der relativen Wasserüberdeckung
Abhängigkeit der kritischen
Schubspannung von der
relativen Wassertiefe (= rel.
Überdeckung) nach Messungen
von Bayazit 1982 (bei Dittrich
1998) sowie nach den hier
entwickelten Gleichungen für
ks+>100 berechnet (Kurve)
39
11.  Dreidimensionale Betrachtung (Luckner 2002)
Die vorstehenden Überlegungen basieren auf einer zweidimensionalen Betrachtung.
Real sind die Körner dreidimensional gebettet. Dadurch müssen sie sich nicht
unbedingt exakt in Strömungsrichtung bewegen, sondern sie können schräg durch
die Mulden zwischen zwei Körnern bewegt werden, was bei geringerer Schubkraft
möglich ist. Luckner (2002) hat festgestellt, daß die Berücksichtigung dieses
Zusammenhanges bei leicht geänderten Werten der Parameter
     ϕmaßg.
und
       n
eine sehr ähnliche Lösung liefert:
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Dreidimensionale Betrachtung (Luckner 2002)
41
Dreidimensionale Betrachtung (Luckner 2002)
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Dreidimensionale Betrachtung (Luckner 2002)
43
Dreidimensionale Betrachtung (Luckner 2002)
3d-Lösungsfunktion (LUCKNER 2002)
2d-Lösungsfunktion (ZANKE 2001)
SHIELDS Mittelwertlinie
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4 Unsaturated structured soil with multi-porosity
Multi-poröse Strukturen in teilgesättigten Böden
L. Vulliet, L. Laloui, A. Koliji & O. Cuisinier
Swiss Federal Institute of Technology Lausanne, Switzerland (EPFL)
Eidgenossische Technische Hochschule Lausanne, Schweiz (EPFL)
ABSTRACT: Soil structure properties are of great importance in a variety of engineering applications. The
behavior of such soil is however rather complex and very few results are available to model their hydro-
mechanical properties. Some recent laboratory results are presented in this paper. They concern the hydro-
mechanical response of soil consisting of unsaturated aggregate assemblies. A new oedometer cell for testing
unsaturated soil samples under mechanical (external axial load) and hydric stress (matric suction) is used.
Stress-strain behavior under various suction levels is discussed. The main results focus on the pore-size
distribution of a natural soil with multi-porosity and its variation with total stress and suction. Mercury intrusion
porosimetry (MIP) is used here. It is shown how the volume fraction of macropores and micropores decreases,
respectively increases, when suction increases.
KURZFASSUNG: Die Eigenschaften von multi-porösen Strukturen in Böden sind im Ingenieurwesen von
großer Bedeutung. Das Verhalten solcher Böden ist jedoch sehr komplex. Zudem liegen nur sehr wenige
Versuchsergebnisse zur Modellierung der hydro-mechanischen Eigenschaften vor. Der vorliegende Artikel stellt
einige neue Ergebnisse von Laborversuchen vor. Sie betreffen die hydro-mechanische Reaktion von
teilgesättigten, aus unterschiedlichen Strukturaggregaten zusammengesetzten Böden. Für die Untersuchung
von teilgesättigten Bodenproben unter mechanischer (äußere axiale Last) und hydraulischer (Matrix-
Saugspannung) Last wird eine neue Ödometerzelle benutzt. Das Spannungs-Dehnungsverhalten wird für
verschiedene Saugspannungen untersucht. Die Hauptergebnisse konzentrieren sich auf die Porengrößenv-
erteilung eines natürlichen multi-porösen Bodens und deren Änderung mit der Gesamt- und der Saugspannung.
Hierzu wird die „Mercury intrusion porosimetry (MIP)” Technik verwendet. Es wird gezeigt, wie sich die
Volumenverteilung von Makro- und Mikroporen mit dem Anstieg der Saugspannung verändert.
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4.1 Introduction
Soil structure properties are of great importance in a
variety of engineering applications, mainly geotechni-
cal (e.g. behavior of fissured soils), geo-environ-
mental (e.g. clay pallets for radioactive waste barrier)
and agricultural engineering (e.g. soil compaction
due to heavy machineries).
Natural soils show different structures, characterized
by structural units, such as aggregates, porous
block, fissures, even earth worm holes and root
channels. As a simplification, they can be catego-
rized in two groups (Figure 4.1): aggregate
assemblies and fissured porous media. The geo-
metrical description of such structure (the soil fabric)
is not an easy task, since the geometry of pores is
much more complex than the geometry of grain,
commonly used in grain-size distribution analysis. In
this study, we will restrict ourselves to a simple
scalar function: the pore-size distribution (PSD),
neglecting other important factors such as pore
orientation, pore connectivity, tortuosity, etc.
Figure 4.1 Structured soils: aggregate assembly (left)
and fissured porous medium (right)
In both cases, the presence of a microporosity inside
the (deformable) aggregates or blocks and a macro-
porosity at a larger inter-aggregate scale strongly
influence the hydro-mechanical behavior: compressi-
bility /Lambe 1958/, hydraulic conductivity /Tamari
1984/ soil-water characteristic curve /Brustaert
1968/, solute transport /Koch & Flühler 1993/, etc.
Such a division of pores into macro and micro levels
leads to the concept of double porosity for soils. It
has been used by many authors, both for testing and
modeling, e.g. /Delage & Lefebvre 1984/, /Coulon &
Bruand 1989/, /Lapierre et al. 1990/, /Griffiths &
Joshi 1990/, /Valliappan & Khalili 1990/, /Gens et al.
1995/, /Tuncay & Corapcioglu 1995/, /Al-Mukhtar et
al. 1995, 1996/, /Delage et al. 1996/, /Wang &
Berryman 1996/, /Simms & Yanful 2001, 2002/,
/Cuisinier & Laloui 2004/.
In such systems, although most of the fluid mass is
stored in the micropores, the permeability of the
macropores is much higher than that of the mi-
cropores. This leads to a dually permeable medium
and also to two distinct fluid pressure fields: one in
the macropores and the other in the micropores.
Therefore, the fluid pressures contained in the two
types of pores may reach equilibrium at different
rates, and virtually independently, if the channels for
fluid transport between the two types of pores are
restricted.
Deformation of an aggregated soil under stress
(external load or internal fluid phase pressure) is the
result of aggregate rearrangements (as in
conventional soil mechanics) and aggregate inner
strains. This rather complex behavior is not yet fully
understood and properly modeled, in particular in the
case of unsaturated soils.
The purpose of this paper is to present some very
recent research results obtained at the Soil
Mechanics Laboratory of EPFL, in collaboration with
other advanced research teams.
4.2 Tested Soils and Sample
Preparation
The tested soil is a sandy loam (morainic soil)
coming from the eastern part of Switzerland. The
average plasticity index of the soil is IP = 12 % and
the liquid limit wL = 30 %. All the samples used in this
study were prepared using the same procedure.
After sampling in the field, the soil was air-dried; after
several days it was gently crushed and aggregates
between 0.4 and 2 mm were selected by sieving
(see Figure 4.2). They were then wetted up to a
mass water content of about w = 15 % and stored in
an airtight container for at least one week in order to
reach moisture equilibrium. The material was then
statically compacted directly inside the testing device
(a new oedometer cell, see below) up to a dry
density of 14 kN.m-3. In a last stage the samples
were saturated.
Figure 4.2 Picture of the tested soil (max grain size
approx. 2 mm)
4.3 Mercury Intrusion Porosimetry
Several techniques can be applied to determine the
pore-size distribution. Here, the mercury intrusion
porosimetry (MIP) is used (see e.g. /Penumadu &
Dean 2000/). The theoretical bases for the deter-
mination of soil fabric with MIP are very similar to
those of the pressure plate test. In the case of MIP,
the non-wetting fluid is mercury and air is the wetting
fluid. The mercury pressure is increased by steps
and the intruded volume of mercury is monitored for
each pressure increment. Assuming that soil pores
are cylindrical flow channels, Jurin’s equation can be
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used to determine the pore radius  )(ψR  associated
with each mercury pressure, ψ  :
)(
2
ψψ R
Ts= (4-1)
where Ts is the surface tension of the mercury.
Due to technical requirements, tested samples must
be totally dry in order to perform a MIP test. Among
the available dehydrating methods, oven drying and
air-drying should be avoided since they induce
strong soil pore geometry modification. According to
/Delage & Lefebvre 1984/, the freeze-drying method
is the least disturbing preparation technique for water
removal. Hence, this method was selected for our
study. For more details see /Cuisinier & Laloui 2003/.
A MIP test gives the cumulative mercury volume
intruded as a function of the pore radius. To further
interpret MIP data, /Juang & Holtz 1986/ have
proposed using the pore size distribution, PSD, of
the sample, defined as follows:
(log )
(log )
i
i
V
f r
r
∆= ∆  (4-2)
where ∆Vi is the injected mercury volume at a given
pressure increment corresponding to pores having a
radius of ri ± (∆log ri)/2. It is necessary to use a
logarithmic scale because wide ranges of pore
radius, meaning several orders of magnitude, are
investigated.
4.4 Hydro-mechanical loading
4.4.1 A new oedometer cell
A new suction-controlled oedometer has been
developed at LMS-EPFL (Figure 4.3). This device
uses the air overpressure method for suction control.
The ceramic disc at the base of the sample has an
air entry value of 500 kPa. An air pressure/volume
controller regulates the air pressure inside the
sample, ua,  while the water pressure at the base of
the sample, uw, is maintained constant with a water
pressure/volume controller. The imposed matric
suction is s = ua - uw. The vertical mechanical stress,
σv, (maximum 1 MPa) is transmitted to the soil
sample through the upper chamber of the device, a
water tank made with a flexible membrane. The
sample diameter is 63.5 mm and the initial height
about 12 mm.
With such a device, the effect of mechanical loading
(i.e. change of σv), hydric loading (i.e. change of s)
and combination of both can be investigated. Global
sample strain is determined from (vertical)
displacement  measurements, water content by ex-
tracted water volume measurement and pore-size
distribution by MIP after removal of the sample.
Figure 4.3 Suction-controlled oedometer (APC: air
pressure controller; WPC: water pressure
controller). /Cuisinier & Laloui 2003/
4.4.2 Effect of mechanical loading
Figure 4.4 shows the effect of total vertical stress σv
on the global sample void ratio, e, for two different
samples (i.e. saturated condition, s = 0, and
unsaturated condition, s = 200 kPa).
The preconsolidation pressure of the unsaturated
sample is significantly higher than the one of the
saturated sample. This observation is confirmed by
several authors (e.g. /Alonso et al. 1990/). The
values of the compressibility indices Cc and Cs are
also higher in the case of the unsaturated sample,
for this specific value of suction. /Geiser 1999/ made
similar observations on a silt and correlated the air
entry value of the material with the suction for which
Cc is maximal. /Sivakumar & Wheeler 2000/
Cs
Cc
Figure 4.4 Comparison of the compression curves
under s = 0 (null suction, saturated case)
and s = 200 kPa. /Cuisinier & Laloui 2003/.
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obtained similar behavior for lightly compacted
kaolin. They demonstrated that this mechanical
behaviour depends on the initial density of the
material. The material behavior observed in the tests
presented in this paper is certainly related to the
relatively loose initial density of the samples related
to their low density. This is supported by data
obtained by /Cuisinier 2002/ on a compacted
swelling soil.
Recent results (not shown here) demonstrate as
expected that the compressibility of structured soil
(assembly of aggregates) is larger than the
compressibility of the matrix of the single aggregate.
Figure 4.5 shows the effect of a change in (total)
vertical stress σv on the pore-size distribution (PSD)
of the saturated aggregated soil. PSD are
determined for stresses of σv = 15, 60, 250, and
1000 kPa.
It can be seen that the effect of stress increase
mainly results in reducing the size of macropores,
while micropores are only slightly affected.
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Figure 4.5 Effect of applied vertical stress to the pore-
size distribution  /Cuisinier & Laloui, 2004/
4.4.3 Effect of suction on pore-size
distribution
Figure 4.6 shows the effect of suction s on the pore-
size distribution of the structured soil material. Here,
the effect is more pronounced than in the case of
mechanical loading. From Figure 4.6 (and 4.7), four
different zones of pore classes can be recognized:
Zones 1 and 4 are related to the pores which are
only slightly affected by suction and on which the
influence of suction can be neglected.  Zone 2
corresponds to the micropores; the volume fraction
of these pores increases as suction increases. The
pore volume fraction of the pores in Zone 3 reduces
as suction increases. The behavior of these pore
classes are different and they will be distinguished in
the model formulation. Three pore radii R1, R2 and R3
determine the limits between pore zones.
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Figure 4.6 Effect of applied suction  to the pore-size
distribution (adapted from /Cuisinier & Laloui
2004/)
Figure 4.7 Suction influence domain and evolution of
pore classes /Koliji et al. 2004/
4.5 Modeling pore-size changes
4.5.1 Description
A mathematical model has been developed to
predict the change in pore-size distribution induced
by suction changes /Koliji et al. 2004/. The modeling
concept is as follows: given two limit cases, the
saturated case (zero suction, or initial case) and the
driest case (suction of 400 kPa, or final case in this
specific study), predict the modification of the PSD
curves for intermediate cases.
The suction influence domain (Figure 4.7) is defined,
for a specific suction ψ,  as the pore radii potentially
drained according to Equation 4-1. Details can be
found in /Koliji et al. 2004/. The final model reads:
0 2 0 1 2( , ) ( , ) ( ( , ) ( , )) ;fv r v r C v r v r R r Rψ ψ ψ ψ= + ⋅ − < <
0 1( , ) ( , ) ;v r v r r Rψ ψ= <
0 3( , ) ( , ) ;v r v r r Rψ ψ= >
0 3 0 3( , ) ( , ) ( ( , ) ( , )) ; ( )fv r v r C v r v r R r Rψ ψ ψ ψ ψ= − ⋅ − < <
0 2( , ) ( , ) ; ( )v r v r R r Rψ ψ ψ= < <
(4-3)
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where ( , )v r ψ is the pore-size volume fraction at
suction ψ   (or s), ψo  the initial suction,
ψf  the final suction, and C3 and C3 material constants
defined as:
2
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3
V
C
V
=∑
<<
−=
21
)),(),(( 02
RrR
f rvrvV ψψ
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<<
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32
)),(),(( 03
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2 3
( )
( ( , ) ( , )) ; ( , ( ) )o f
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V v r v r R r R Rψ
ψ
ψ ψ ψ
>
= − < <∑
2
3
3
V
C
V
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(4-4)
4.5.2 Validation
The initial data needed for the model are the PSD
curves for the saturated (s = 0 kPa) and driest (s =
400 kPa) states. The model predictions made for the
PSD curves at suction levels of 50, 100 and 200 kPa
have been analyzed.
Figure 4.8 shows the comparison of the modeled
and measured PSD curves at a suction of 200 kPa.
The agreement is quite satisfactory.
Figure 4.8 Modeled and measured PSD at suction of
200 kPa /Koliji et al. 2004/
4.6 Neutron Beam Testing
In the ongoing Swiss joint research testing program
between LMS-EPFL (soil mechanics), ITÖ-ETHZ
(soil physics), and PSI (Paul Scherer Institute,
Villigen)  the neutron beam line (NEUTRA) is used to
perform 2D and 3D testing of unsaturated structured
soils.  This experiment in itself is, to our knowledge,
a world premiere.
Tomography is a method which provides cross-
sectional images of an object from transmission
data, measured by irradiating it from many different
directions (http://neutra.web.psi.ch/What/tomo.html,
Figure 4-9). The non-destructive analysis of an
object by neutron radiography is mostly done taking
one or more 2D parallel projections by rotating the
object in small angular steps over 180° and
Figure 4.9 Schematics of Neutron Tomography (Paul
Scherer Institute, Switzerland -
http://neutra.web.psi.ch/What/tomo.html)
calculating tomographic slices using the inverse
Radon transform.
Recent studies performed by ITÖ-ETHZ show the
successful use of neutron radiography (transmission)
and tomography to monitor the movement of water
(H2O) in structured media saturated with deuterium
water (D2O).
For assessing the water exchange between
aggregates (with the interaggregate pore space
being drained) some aggregates are desaturated
with D2O (transparent in the neutron beam) at a
given suction and some with H2O (strongly neutron
absorbing) at a different suction value. Water
exchange is then monitored in real time using 2D
scans. The final configuration, the resulting
deformation of the aggregates and the spatial
configuration of the macropore space are also
observable in the neutron radiographs (see Figure
4.10).
The objective of this ongoing project is to improve
the understanding of the effect of structure on the
mechanical properties and fluid flows of soils under
non-saturated conditions. It also link research of two
related fields (Soil Mechanics and Soil Physics) that
developed similar concepts over the past decades
with a very different focus and under differing
conditions and assumptions.
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Figure 4.10 Image of a structured soil from Neutron
Beam Testing 50x50x8 mm /Carminati,
2004/
4.7 Conclusion
This paper presents several results of a study
undertaken to characterize the hydromechanical
behavior and the fabric evolution imposed by
stress/suction loading of a compacted soil.
A new suction-controlled oedometer using the air
overpressure method is presented. The pore space
geometry of the soil was determined with mercury
injection porosimetry (MIP). The data confirm that
suction has a strong influence on the deformation
process of soil. It shows that, for the same applied
mechanical stress, fabric is strengthened by suction.
In addition, the volume fraction of micropores is
higher in the unsaturated sample than in the
saturated one. Finally, not all macropores disappear
when applying even large values of stress/suction.
An interpolation model is presented for the numerical
simulation of the modification of the pore space
geometry of the structured double porosity soil
subjected to suction increase. This model is mainly
based on the concept of the suction influence
domain. The model divides the pore size domain into
different zones: macropores, micropores and
domains where the suction effect is limited. Each
zone has its own behavior and the micropore and the
macropore zones are strongly coupled. The
numerical simulations show that the model is able to
reproduce the main aspects of suction-induced
effects on soil structure.
The neutron tomography technique is used to
perform 2D and 3D testing of unsaturated structured
soils. This experiment is done jointly between our lab
and ITÖ-ETHZ and PSI. Water exchange between
aggregates, using deuterium D2O and water H2O at
different suction value, is monitored in real time
using 2D scans. The resulting deformation of the
aggregates and the spatial configuration of the
macropore space are observable in the neutron
radiographs.
These various investigations should improve the
understanding of the effect of structure on the
mechanical properties and fluid flows of structured
soils under non-saturated conditions.
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5 Influence of Pore Pressure at Tunnel face
Einfluss des Porenwasserdrucks auf die Stabilität der Tunnelbrust
A. Bezuijen
GeoDelft, Delft, Niederlande
GeoDelft, Delft, The Netherlands
ABSTRACT: The influence of groundwater flow in front of a tunnel face is investigated for a tunnel bored in
saturated sand. It is shown that groundwater flow hampers the plastering of the bentonite slurry in front of a
slurry shield. Consequences for the stability of the tunnel face for minimum and maximum face pressure are
discussed. Groundwater flow increases the minimum allowable pressure and decreases the maximum allowable
pressure and thus decreases the ‘pressure window’ that can be used by boring a tunnel.
Groundwater flow also has an influence during the grouting process for a tunnel drilled in sand. The
consolidation of the grout, determines the pressures on the lining. Consolidation of grout is measured in an
element test. Traditional calculation methods over predict the stresses on the lining for a tunnel drilled in stiff
sand (up to a factor of 5) by not taking into account the consolidation of the grout.
KURZFASSUNG: Für den Bau eines Tunnels wurde der Einfluß der Grundwasserströmung auf die Stabilität
der Tunnelbrust untersucht, der in gesättigtem Sand gebohrt wurde. Der Grundwasserzufluß hemmt die Filter-
kuchenbildung der Bentonitsuspension vor dem Hydroschild. Die Konsequenzen für die Stabilität der Tunnel-
brust bei minimalem und maximalem Stützdruck werden beschrieben. Der Grundwasserzufluß erhöht den
kleinsten zulässigen Stützdruck und verringert den größten zulässigen Stützdruck. Folglich wird der Bereich des
anwendbaren Stützdruckes (das ‘Stützdruckfenster') verringert,  mit dem der Tunnel gebohrt werden kann.
Die Grundwasserströmung hat auch Einfluß während das Einbringen des Verpressmörtels. Die Konsolidation
des Verpressmörtels bestimmt den Druck auf die Tunnelwandung. In einem Laborversuch wurde die Konsoli-
dierung des Verpressmörtels getestet und gemessen. Traditionelle Berechnungsmethoden überschätzen die
Spannungen auf die Wandung eines in steifem Sand gebohrten Tunnels (bis zum 5-fachen Wert), wenn die
Konsolidationswirkung des Verpressmörtels nicht beachtet wird.
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5.1 Introduction
The soil is incorporated in the design of tunnels by
calculating the soil pressures that are exerted on the
tunnel and pressures necessary to have a stable
tunnel face. Pore pressures are taken into account,
but generally only a hydrostatic pressure distribution
is assumed. However, the construction of a tunnel
uses liquids pressurized with pressures different
from the hydrostatic pressure: bentonite slurry at the
tunnel face and grout mortar at the tail void. This will
lead to excess pore pressures. Knowledge of these
excess pore pressures appears to be of importance
for the stability of the tunnel face and the final
pressures on the lining.
This contribution describes the origin of the excess
pore pressures in front of the tunnel face and also
deals briefly with the influence of water flow in the
grout mortar on the final pressures on a tunnellining.
5.2 Pore pressures at the tunnel
face
5.2.1 Background
Shield tunneling started only recently in the
Netherlands, the soft soil conditions and the high
water table in most of the country are difficult
conditions for this technique. The first tunnel bored
was the 2nd Heinenoord tunnel, just south of
Rotterdam. To increase the knowledge of the
processes involved when boring a tunnel in soft soil,
a measurement campaign was set-up. Part of this
campaign was measuring the pore pressures in front
of the tunnel face.
5.2.2 Measurements
Pore pressure gauges (PPTs) were mounted in the
tunnel track as a part of the measurement campaign.
The total instrumentation, measuring deformations
and pressures, in one of the measurement fields is
shown in Figure 5.1. The PPTs in the tunnel track
were in use until their destruction by the TBM.
Results will be discussed for a PPT located in sand.
Excess pore pressures were measured in front of the
TBM during drilling. However, the pore pressure
decreased until hydrostatic pressure when the
drilling stopped.
The result of one of the gauges is shown in Figure
5.2. When the TBM reaches the PPTs, the passing
of the cutters on the TBM can be seen in the
measured pore pressures as variations in the
pressure. The pressure decrease during a stand still
can be seen in the 3-D plot, Figure 5.3, where the
pressure is presented as a function of both the
distance form the tunnel and the time. From this plot
it is clear that when there is no progress in the
drilling (the distance remains constant) the pressure
decreases. The pressure starts to increase when
drilling started en the distance between the gauge
and the tunnel decreases.
Figure 5.1: Artist impression measurement field. The arrow
indicates the pore pressure gauges in front of
the TBM. Results of the gauge in the middle
are used this paper. /Bakker et al. 1999/
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Figure 5.3: 3D presentation of the measured excess pore
pressure in front of a slurry shield
The measurements show that there is a plastering of
the tunnel face by bentonite when drilling stops, but
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that there is no plastering during drilling. The reason
for that will be explained in the next section.
5.2.4 Pressure calculations
If there is no plastering of the tunnel face at all, it is
possible to calculate the excess pore pressure by
means of groundwater flow computations. The actual
3D-boundary value problem reduces to a rather
simple problem if we calculate the pressure in front
of the tunnel at the tunnel axis, assuming a constant
excess pore pressure over the tunnel face, a
homogenous soil and no influence of the surface.
For such a situation the solution of the piezometric
head at the tunnel axis leads to:
)/)/(1( 20 RxRx −+= φφ (5-1)
Where φ is the excess piezometric head above the
hydrostatic level at a distance x from the tunnel face.
φ0 the excess piezometric head at the tunnel face
and R the radius of the tunnel. This solution is
plotted with the measurements in Figure 5.2 and
showed good agreement.
With this solution it is also possible to understand
why the bentonite at the tunnel face cannot provide
plastering during drilling. The hydraulic gradient in
front of the tunnel can be calculated by taking the
derivative of Equation (5-1). At the tunnel face (x=0)
this leads to the equation with i the hydraulic
gradient. The pore water velocity (vp) in front of the
tunnel can be written as::
Ri /0φ=  (5-2)
with i the hydraulic gradient. The pore water velocity
(vp) in front of the tunnel can be written as:
n
ki
vp = (5-3)
where k is the permeability of the sand an n the
porosity. When a tunnel with a diameter of 10 m (5 m
radius) is drilled in sand with a permeability of 10-4
m/s and a porosity of 40% (average values for this
tunnel), the velocity of the pore water will be 2.5?10-4
m/s. Bentonite cannot penetrate faster than the
velocity of the pore water. If the drilling advances
with 1 mm/s, this means that the drilling goes faster
than the bentonite penetrates. Bentonite will
penetrate, but every time a cutter of the rotor passes,
it will take away all bentonite and there is no
possibility to form a filter cake.
This means that the excess pore pressure measured
is not caused because the bentonite does not plaster
well enough. It is caused because drilling goes faster
than bentonite penetration into the sand for this
tunnel.
5.2.5 Plastering
When drilling stops, a filter cake will build up due to
the mud spurt and consolidation of the bentonite
slurry /Bezuijen 1997/. Using the results of
experiments /Huisman 1998/ and the permeability of
the soil, it is possible to derive the course of the
pressure in the soil just in front of both the tunnel
face and the slurry cake when drilling stops. At the
axis close to the tunnel face there will be 1-
dimensional flow. In that situation the pressure,
written as a piezometric head, in front of the tunnel
due to the mud spurt (the most important
mechanism) can be written as:
sws
sws
ms knkx
xknkx
++
Γ−++= ψ
φφψφ )( 00 (5-4)
where φms is the piezometric head in the soil in front
of the tunnel face, φ0 is the piezometric head at the
tunnel face, x the distance the bentonite has
penetrated into the soil, n the porosity, kws the
permeability of the consolidated slurry, ks the
permeability of the soil for slurry, Γ the ratio between
applied piezometric head and final penetration of the
bentonite slurry as measured in a plastering test, in
which bentonite penetrates into a sand sample using
a predefined pressure difference /Huisman 1998/.
ψ is the 1-dimensional flow resistance in the soil in
front of the tunnel without bentonite (caused by
groundwater flow only) and is defined as:
)( ∞−= φφψ msq (5-5)
with q the specific discharge and φ∞ the piezometric
head at a large distance from the tunnel (=0 when
the other values are presented as excess values).
Since the thickness of the bentonite layer that
penetrate into the soil during the mud spurt is very
small compared to the dimensions of the tunnel, this
layer can be neglected to determine ψ. Using
equation (5-2) and Darcy’s law q = k?i it is found:
Rk /=ψ (5-6)
x in Equation (5-4) varies with time and is
determined by the amount of slurry that has flown
into the soil and can be solved using the equation:
)( 0 Γ−−==
x
k
n
q
dt
dx ms
s
φφ
(5-7)
To check the validity of these equations the results of
PPT 5 measurements were used during the last
drilling stop before the gauge was destroyed by the
TBM. The result is shown in Figure 5.4 together with
a the result of a calculation using the measured
Γ (133) and φ0-φ∞=3.5 m, n=0.4, ψ=2.5?10-5 1/s,
ks=5?10-5 m/s and kws=2.5?10-8 m/s. The result
showed reasonable agreement apart from pressure
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peaks that are present in the measured signal,
probably because the rotor is still turning. Analysing
laboratory results /Huisman 1998/ found that better
agreement between measurements and calculations
could be obtained if also the blocking of the pores by
bentonite particles is taken into account by an
empirical blocking factor. These field data do not
clearly prove the need for such a factor.
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Figure 5.4: Measured and calculated pressure in the soil in
front of a tunnel face during a stop in the drilling
when a filter cake is built
5.3 Consequences for stability
Calculation methods for the stability of the tunnel
face normally do not take into account the influence
of excess pore pressure on the stability. It is
generally assumed that the pressure at the tunnel
face is directly applied to the grains, which means
that implicitly a perfect plastering is assumed. Using
the wedge shape failure mechanism as suggested
by /Horn 1961/, /Anagnostou & Kovári 1994/ and
/Jancsecz & Steiner 1994/, the influence of the
excess pore water can be explained, see Figure 5.5.
The figure shows a 3-dimensional plot of the failure
surface and two 2-dimensional cross-sections. In the
left 2-dimensional cross-section the situation as
assumed in the various calculation methods is
presented, the cross-section at the right presents the
situation with excess pore pressures in the sand.
Stability is obtained because the tunnel face
pressure supports the triangle column ABCDEF.
It is clear that this support is less effective in the
situation with excess pore pressure. As indicated in
the figure, the net force to support the triangle is
less. On the other hand, the excess pore pressure
will also create a vertical gradient over the block
CDEFGHIJ resulting in a reduction of the force from
this block on the triangle.
To investigate the influence of the excess pore
pressure on the stability, the analytical calculation
methods as described by /Anagnostou & Kovári
1994/ and /Jancsecz & Steiner 1994/ has been
adapted by /Broere 2000/ and as described in
/CUR/COB 2000/. Both models showed comparable
results, a significant increase in the minimum
allowable tunnel face pressure to achieve a stable
front.
Numerical calculations /Bezuijen et al. 2001/ have
confirmed the results of these analytical calculations.
5.4 Consequences for max.
pressure
The section above has dealt with the consequences
for the face stability at minimum pressure. However,
depending on the situation it is possible that the
excess pore pressure influence the maximum
allowable drilling pressure. An example of such a
situation is discussed below.
In view of the excess pore pressures measured at
the 2nd Heinenoord tunnel it was decided to
determine the possible risks of these excess pore
pressures for another Dutch tunnelling project. The
hypothesis that there might be a large risk involved
arises from the geohydrological conditions in this
polder area of Holland: relatively high piezometric
levels compared to a low surface level. Calculations
were made to check this in the design phase for a
large tunnel project (14.9 m diameter) crossing a
deep polder (Surface level = SL – 5 m; groundwater
head average = SL – 3.5 m, maximum = SL – 3 m).
The depth of the tunnel is shown in Figure 5.6. In the
normal situation the weight of the (semi)confining top
soil layer, consisting of only 7 m of peat and soft
clay, just equals the upward forces from the
groundwater underneath. A surplus of water
pressure can disturb this vulnerable equilibrium state
(bursting of the top layer).
The minimum slurry pressures, which are needed for
a stable tunnel face during drilling were for this
situation calculated using the analytical model of
/Broere 2000/. As minimum excess pore pressure in
front of the cake a value of 28.3 kPa was determined
(2.83 m surplus water head).
The slurry pressure can only be transmitted to the
groundwater in the period that the slurry cake is cut
from the soil face by the rotating cutting wheel of the
TBM. As argued before, there will be no cake
formation during drilling and drilling of one ring takes
between 0.5 and 1.5 hours. However, the water
pressure will not adapt directly to the slurry pressure
during drilling due to the time dependent damping
effect in the groundwater aquifer caused by the
elastic storage capacity.
The groundwater effects just below the
(semi)confining top were calculated with the finite
difference groundwater program MODFLOW. The
10?5 km2 axial symmetrical model was multilayered
(13 anisotropic model layers for the aquifer) and the
input was: flow resistance top aquifer c= 10000 days,
total transmissivity aquifer kD = 1600 m2/day, storage
capacity S = 1?10-3 [-], anisotropy factor kh/kv = 3.
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Figure 5.6: Geotechnical profile tunnel in polder
The calculated surplus water pressure depended on
the duration of the drilling period as shown in Figure
5.7. The calculated extra water head below the
confining layer is 1.05 m. The calculation results led
to the conclusion that the stated hypothesis
concerning bursting risk is true. Measures to
overcome problems, e.g. by monitoring and
adaptation of the drilling procedure or even
hydrological solutions must be considered in this
situation.
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Figure 5.7: Calculated pressure build up when drilling
starts
5.5 Pore pressures and grouting
5.5.1 Description
Grouting of the tail void is a critical process during
the boring of a tunnel. It determines the loading on
the lining of the tunnel and on the soil around the
tunnel. Changing the grouting procedure can make
the difference between a problematic and a
successful project. Grout pressures to be applied are
part of the regular design calculations for a tunnel
project. Calculations are based on the stress
distribution in the soil before the tunnelling starts,
see for example Figure 5.8.
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Figure 5.5: Sketch, influence of pore pressure on stability tunnel face. What is mentioned about the approach of Jancecz
is also valid for the other “wedge shaped solutions”  mentioned in the text
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Figure 5.8: Conventional lining design method in Japan
(from Hashimoto et al.2004)
However, it was found that for a tunnel in sand the
measured pressures around the lining at some rings
from the TBM are close to the pore pressure /Bezui-
jen et al. 2003/ and furthermore that the measured
loading on the tunnel in sand is much lower than
calculated, see Figure 5.9 /Hashimoto et al. 2004/.
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Figure 5.9: Discrepancy between design and calculation.
The point to which the arrow points is the
original design for a tunnel in sand. Changing
of parameters does not result in a better fit
To understand this behaviour it is necessary to look
more into detail into the properties of the grout
mortar. This mortar is injected as a liquid. As long as
it is a liquid there will be no direct interaction
between de soil and the tunnel lining. The average
grout pressure will be determined by the pore
pressure plus the grain stresses and the pressure
distribution in the grout by the properties of the grout
and the weight of the lining /Bezuijen et al. 2004/.
Due to the excess pore pressure in the grout it will
consolidate and looses its water to the soil around
the tunnel. The speed of consolidation depends on
the permeability of the grout in case the tunnel is
bored in sand but on the permeability of the subsoil
for a tunnel bored in less permeable subsoil as clay.
This consolidation leads to a volume reduction of the
grout and therefore also to a reduction of the
effective stresses in the soil. A sandy soil will react
very stiff to unloading and therefore a small reduction
of the grout volume (a reduction of 5 to 10 % of the
grout volume was measured in consolidation tests),
leads to a considerable reduction of the effective
stresses in the sand and thus also to a reduction of
the loading on the tunnel.
5.5.2 Measurements
5.5.2.1 Laboratory measurements
It is difficult to measure the consolidation of grout in
a traditional oedometer test, because the
consolidation is fast compared to the consolidation of
clay or peat. Furthermore it is possible that there will
be hardening of the grout during the consolidation
process. Therefore consolidation experiments were
performed in a cylindrical cell with a diameter of 0.3
m in which a grout layer was made of 0.2 m,
comparable to the average thickness of a grout layer
in the tail void for tunnels with diameters in the range
of 6 to 11 m.
The test set-up is shown in Figure 5.10 and Figure
5.11. The grout sample is loaded with air pressure to
the desired pressure. The test measures the
consolidation properties of the grout assuming
relatively permeable subsoil and consolidation in one
direction (water can flow into the soil not to the lining
of the tunnel). The flow resistance of the sand is
much lower than that of the grout. After several
minutes of consolidation the sample was unloaded
and the shear strength of the grout was measured at
different locations in the grout.
An example of results of such a test is shown in
Figure 5.12 and Figure 5.13. Figure 5.12 shows the
amount of expelled pore water as a function of time
and the applied pressure. In this test a pressure of
300 kPa was applied. Pressure was relieved several
times to be able to take the vane tests. Figure 5.13
shows the measured shear strength as a function of
depth after for different times of applied pressure. In
this test it was focussed on the lower values of the
shear strength. Therefore only shear strengths up to
6 kPa were measured and presented in the plot.
The type of grout tested here was tested before at
atmospheric pressure /Bezuijen et al. 2002/. In that
test it appeared that the measured shear strength
remained more or less constant until 5.5 hours and
after that time the hardening of the grout started.
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Comparing the result from the test at atmospheric
pressure with the results of the tests at 1 - 3 bar over
pressure it became clear that the increase in
strength in the over pressure case is caused by
consolidation of the grout and not by the hardening
of the grout. To understand the grout properties just
after injection in the tail void it is therefore necessary
to understand consolidation. If the grout layer is
consolidated, it will have certain strength to act as a
foundation for the tunnel lining, even before
hardening of the grout commences. If it is not
consolidated it is possible that the shear strength is
too low to counterbalance the buoyancy forces of the
tunnel. Another important consequence of
consolidation is an increase of flow resistance, which
directly affects the pressure distribution behind the
TBM when drilling.
Consolidation of grout, sometimes called bleeding,
cannot be described by linear consolidation theory. It
can be approximated assuming it behaves as a
grain-water mixture with little strength until the water
is expelled from the grout and there is an effective
stress between the grains. A description is presented
in /Bezuijen & Talmon 2003/.
5.5.1.2 Field tests
Grout pressures during injection and after injection
were measured during tunnel projects in the
Netherlands. Characteristic results are shown in
Figure 5.14.
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Figure 5.14: Grout pressure measured at the Botlek Rail
tunnel and the Sophia Rail Tunnel. Data is
shifted so that drilling stops at the same point
(first ring after the instruments came out of
the lining)
The grout pressure increases during drilling and
decreases to values that are close to the pore
pressure of water during stand still due to
consolidation of the grout and decrease of the
effective stress due to unloading of the soil. The
pressure distribution around the tunnel, measured on
the lining appears to increase linearly with depth.
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Figure 5.10: Measurement principle Figure 5.11: Experimental setup
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Figure 5.12: Test result: volume loss as a function
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However it is not a hydrostatic pressure distribution,
see Figure 5.15. The gradient varies in time and
decreases to values below the gradient of the pore
water. This is caused by buoyancy forces exerted by
the lining and the yield stress in the grout /Bezuijen
et al. 2004/.
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Figure 5.15: Measured grout pressure distribution at the
Sophia Rail tunnel at various times. The
pressure measured at 16:59:52 was
measured several hours after boring has
stopped
5.6 Conclusions
It is shown that the measured excess pore water
pressures in front of the tunnel face are mainly
caused by the groundwater flow conditions much
less influenced by the slurry properties. During stand
still plastering occurs. The formulation for this plaste-
ring, presented in this paper, presents reasonable re-
sults, but needs the input of plastering experiments.
The excess pore pressures during drilling have con-
sequences for as well the minimum and maximum
pressures that can be allowed at the tunnel face.
The average pressure on the lining due to grouting
reduces to values close to the pore pressure several
rings after the TBM for a tunnel made in sand. This is
caused by the volume loss due to consolidation in
the grout. The pressure gradient around the tunnel is
determined by the buoyancy forces in the lining. Due
to these mechanisms the resulting stress distribution
around the lining can differ considerably from the
results of traditional calculations. More in general it
can be said that ground water flow and the resulting
pore pressures needs attention when drilling a tunnel
below the water table.
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6 Kann man Kolke an Offshore-Windenergieanlagen
berechnen?
Are we able to predict Scour Depths at Offshore Wind Mills?
W. Richwien & K. Lesny
Institut für Grundbau und Bodenmechanik, Universität Duisburg-Essen, Essen
Institute of Soil Mechanics and Foundation Engineering, University of Duisburg-Essen, Essen, Germany
KURZFASSUNG: Bei der Planung von Gründungen für Offshore-Windenergieanlagen spielt die Frage der
Kolkbildung eine entscheidende Rolle. Bisher wird entweder die maximal zu erwartende Kolktiefe bei der
Dimensionierung der Gründung berücksichtigt oder es werden von vornherein Kolkschutzmaßnahmen ange-
ordnet. Jedoch erfordert die erste Lösung eine sichere Prognose der Kolktiefe, die zweite Lösung ist mit einem
entsprechenden Unterhaltungsaufwand verbunden. Darüber hinaus ist bei beiden Varianten eine laufende
Überwachung der Gründungen zwingend erforderlich. Die damit verbundenen Kosten können erheblich sein
und die Wirtschaftlichkeit der Windparks zumindest beeinträchtigen.
Nach einer kurzen Einführung in die Problemstellung werden exemplarisch für eine Monopile-Gründung ver-
schiedene Ansätze zur Ermittlung der Kolktiefe vorgestellt und ihre Anwendbarkeit diskutiert. Der Beitrag
schließt mit der Beantwortung der eingangs gestellten Frage „Kann man Kolke an Offshore-Windenergie-
anlagen berechnen?“
ABSTRACT: The problem of scour around the foundation structure plays a major role in the design of founda-
tions for offshore wind mills. In today’s design practice either the expected maximum scour depth is taken into
account when determining the foundation dimensions or protection measurements are installed during con-
struction to prevent the development of scour holes. However, the first solution requires a safe prediction of the
expected scour depth, the second solution involves permanent maintenance of the scour protection. Besides,
both solutions require periodical monitoring. The costs associated with these measurements can be consider-
able and may affect the economic efficiency of an offshore wind park.
After a short introduction different formulations to calculate the scour depth are presented. For an example of a
monopile foundation their applicability is discussed and finally an answer is given to the question raised above
“Are we able to predict scour depth at offshore wind mills?”.
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6.1 Einleitung
Kolke entstehen, wenn durch die erodierende Wir-
kung des strömenden Wassers der Boden um ein
Bauwerk herum gelöst und abtransportiert wird (Bild
6.1). Dadurch legen Kolke die Gründungen von
Bauwerken bereichsweise frei. Die einzelnen
Mechanismen sollen in diesem Beitrag nicht disku-
tiert werden, nur soviel sei angemerkt: Ursache des
Kolks ist immer eine hydrodynamische Beanspru-
chung, die groß genug ist, größere Bodenbereiche
zu destabilisieren und den so aus seinem Verbund
herausgelösten Boden an anderer Stelle abzulagern.
Kolke dieser Art werden als lokale Kolke bezeichnet.
Bild 6.1 Strömungsbild und Kolk an einem zylindri-
schen Pfahl nach /Hamil 1999/
Oftmals wird vereinfachend angenommen, dass sich
Kolke nur in nichtbindigen Böden ausbilden können.
Dies ist nicht zutreffend, auch in bindigen Böden
können Kolke entstehen, dieser Prozess dauert
jedoch wesentlich länger. So können sich Kolke in
sandigen Böden in wenigen Tagen voll ausbilden, in
bindigen Böden kann es Monate dauern, voraus-
gesetzt, die Beanspruchung hält so lange an. Daher
sind Probleme mit Kolkbildung vor allem bei lockeren
nichtbindigen Sedimenten zu befürchten, in diesen
Böden treten sie auch regelmäßig auf.
Bei der Planung von Gründungen für Offshore-Bau-
werke gibt es hinsichtlich der Berücksichtigung einer
möglichen Kolkbildung zwei klassische Problem-
lösungen. Entweder wird die Gründung für die größte
zu erwartende Kolktiefe bemessen, dieser Wert
muss dann jedoch abgesichert sein. Oder der
Gewässerboden wird durch Kolksicherungen so
geschützt, dass Kolke unter den herrschenden
hydrodynamischen Bedingungen über die Bau-
werkslebensdauer gar nicht erst auftreten.
Mit beiden Lösungen geht jedoch eine Über-
wachungsverpflichtung einher, mit einem Kolkschutz
nach allen Erfahrungen zusätzlich eine Unterhal-
tungsverpflichtung. Dass diese Verpflichtungen
einen enormen Kostenfaktor darstellen, ist in
Deutschland spätestens seit der Forschungsplatt-
form Nordsee bekannt, bei der sich die ursprüngli-
chen Kolkschutzmaßnahmen bereits nach wenigen
Monaten als nicht hinreichend erwiesen und grund-
legende zusätzliche Maßnahmen zur Sicherung der
Gründung bereits nach rd. drei Jahren erforderlich
wurden (Bild 6.2). Übertragen auf die Gegebenheiten
der Offshore-Windparks mit jeweils bis zu 200 Anla-
gen, die im Rahmen der derzeitigen energiewirt-
schaftlichen Planungen in der Nordsee entstehen
sollen, hätte dies zur Folge, dass die Wirtschaftlich-
keit dieser Bauvorhaben u. U. in Frage gestellt
würde.
Dieser Beitrag behandelt die Frage, ob es auf der
Grundlage heutigen Wissens möglich ist, die Kolk-
tiefe an Gründungsstrukturen von Offshore-Wind-
energieanlagen – wie sie in Bild 6.3 dargestellt sind -
vorherzusagen. Die Ausführungen beschränken sich
zunächst auf die einfachste Gründungsvariante nach
Bild 6.3, den Monopile. Eine Monopile-Gründung ist
einem Brückenpfeiler sehr ähnlich, und gerade für
Brückenpfeiler gibt es in der Literatur eine große
Zahl von Untersuchungen, Fallstudien und
Abschätzformeln für die Kolktiefe.
Bild 6.2 Forschungsplattform Nordsee, Situation
Januar 1980 /Stein 1981/
Bei den anderen in Bild 6.3 gezeigten Strukturen
sind die hydrodynamischen Einwirkungen sehr viel
komplexer und damit auch die Möglichkeiten der
Kolkbildung. Eine Prognose der zu erwartenden
Kolktiefe ist in diesen Fällen ungleich schwieriger.
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Bild 6.3 Gründungskonzepte für Offshore-Windener-
gieanlagen: a) Tripod, Monopile, Schwer-
gewichtsfundament (von links), b) Halbtau-
cher, c) Abgespannte Struktur /Richwien
und Lesny 2004/
6.2 Ermittlung der Kolktiefe an
Brückenpfeilern
Der einschlägigen Literatur können allein für den
Zeitraum von 1949 bis 1987 insgesamt 35
Abschätzformeln für die Kolktiefe an Brückenpfeilern
entnommen werden, jedoch liefern nicht alle für
gleiche Verhältnisse auch die gleichen Ergebnisse.
Die Gründe dafür sind offensichtlich: Alle Abschätz-
formeln wurden aus Modelluntersuchungen für
jeweils spezifische Verhältnisse abgeleitet und sind
daher nicht oder nur bedingt auf andere Randbedin-
gungen übertragbar, nur einige wenige sind punktu-
ell durch Vergleich mit Feldmessungen belegt.
Für die bei Offshore-Bauwerken vorliegenden Ver-
hältnisse – große Wassertiefe im Verhältnis zu den
Bauteilabmessungen, Tideströmung und Wellenein-
wirkung – ist letztendlich keine der in der Literatur
dokumentierten Abschätzformeln entwickelt worden.
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Dennoch soll im Folgenden anhand eines einfachen
Beispiels aufgezeigt werden, welche Einflüsse die
bekannten Ansätze zur Ermittlung der Kolktiefe
berücksichtigen und zu welchen Ergebnissen sie bei
Anwendung auf die Randbedingungen der
Offshore-Windenergieanlagen führen.
Die einfachen der publizierten Ansätze haben die
Form
n
D
hK
D
S 

⋅= (6-1)
wobei S die Kolktiefe ist, D der Durchmesser der
Struktur und h die Wassertiefe. K und n sind dimen-
sionslose Faktoren, die die Geometrie (K) bzw. die
Eigenschaften des Bodens (n) berücksichtigen.
Bei den komplexeren Ansätzen wird zusätzlich eine
Art Froude-Zahl eingeführt, und zwar entweder in der
Form
Dg
Uc
⋅ (6-2a)
oder
hg
Ucr
⋅ (6-2b)
Hier ist Uc die mittlere Strömungsgeschwindigkeit
und Ucr die kritische Strömungsgeschwindigkeit, die
nach Shields den Bewegungsbeginn des Sediments
definiert. Bereits an dieser Stelle ergibt sich ein ers-
tes Problem: Welche Werte von Uc und Ucr sind im
konkreten Anwendungsfall maßgebend?
Tabelle 6.1 Ansätze zur Abschätzung der Kolktiefe
an Pfählen, gleichmäßige Strömung, für
h = 30 m, D = 6 m, Uc = 0,5 m/s, Ucr =
1,0 m/s /Ungruh und  Zielke 2004/
/Ungruh und Zielke 2004/ haben für die in Tabelle
6.1 ausgewählten Formeln dieser einfacheren Art die
Kolktiefe an der Monopile-Gründung einer Offshore-
Windenergieanlage ermittelt, und zwar für h = 30 m,
D = 6 m, Uc = 0,5 m/s und Ucr = 1,0 m/s.
Die errechneten Ergebnisse streuen über eine große
Bandbreite zwischen 3,4 m und 18,0 m. Auf dieser
Grundlage ist eine Gründungsbemessung nicht
zuverlässig möglich. Allerdings sei nochmals darauf
hingewiesen, dass die Ansätze der Tabelle 6.1 für
andere Randbedingungen als die einer Offshore-
Windenergieanlage entwickelt wurden und nicht
(ohne weiteres) übertragen werden können.
6.3 Lokale Kolkbildung bei Tide-
strömungen
Es braucht eine gewisse Zeit, bis lokale Kolke voll
ausgebildet sind, bis sie also diejenige Tiefe erreicht
haben, in der ein weiterer Bodenabtrag nicht mehr
stattfindet (Gleichgewichtskolktiefe). Auch hierfür
liegen Ansätze vor, z. B. /Zanke 1982/ und /Roulund
2000/. Tideströmungen ändern jedoch alle sechs
Stunden ihre Richtung, und die Strömungsge-
schwindigkeit ist über die Tide nicht konstant. So ist
es möglich, dass die angreifende Tide nicht die not-
wendige Dauer hat, einen Kolk bis zur Gleichge-
wichtstiefe auszuräumen. Im Ergebnis stellen sich
dann stabile Kolke geringerer Tiefe ein.
 Autor Jahr Formel Ermittelte Kolktiefe [m] 
Laursen & Toch 
 
 
Laursen 
1956 
 
 
1963 
3,0
D
h5,1
D
S 

⋅=  
5,0
D
h34,1
D
S 

⋅=  
14,6 
 
 
18,0 
Qadar 
 
Ansari & Qadar 
1981 
 
1994 
36,0D33,1
D
S −⋅=  
6,0D60,3
D
S −⋅=  (für D > 2,2 m) 
4,2 
 
7,4 
Jain 
 
 
Jain 
1981 
 
 
1981 
25,0
cr
3,0
hg
U
D
h41,1
D
S




⋅⋅

⋅=  
25,0
cr
3,0
hg
U
D
h84,1
D
S




⋅⋅

⋅=  
6,7 
 
 
8,8 
Shen II 1969 
66,0
c
Dg
U4,3
D
S




⋅⋅=  
3,4 
 
Richwien, Lesny: Kann man Kolke an Offshore-Windenergieanlagen berechnen?
BAW-Workshop: Boden- und Sohl-Stabilität – Betrachtungen an der Schnittstelle zwischen Geotechnik und Wasserbau
6-5
Die zeitliche Entwicklung des Kolks wird z. B. in fol-
gendem Ansatz von /Melville und Coleman 2000/
berücksichtigt:
tSdID,h KKKKKKS ⋅⋅⋅⋅⋅= Θ (6-3)
In den Faktoren Ki sind die verschiedenen Einfluss-
größen auf die Kolktiefe S empirisch erfasst. Für
Einzelbauwerke mit kreisförmigem Querschnitt kön-
nen die Faktoren KS und KΘ jeweils zu 1,0 gesetzt
werden.
Der Faktor Kh,D berücksichtigt das Verhältnis der
Bauwerksbreite D zur Wassertiefe h und ist
D4,2K D,h ⋅= für 7,0HD < (6-4a)
Dh2K D,h ⋅⋅= für 5HD7,0 << (6-4b)
h5,4K D,h ⋅= für HD5 > (6-4c)
In den Gebieten der in der Nordsee geplanten Wind-
parks beträgt die Wassertiefe h rd. 25 m bis 35 m.
Der Durchmesser D der geplanten Monopiles wird
eine Größenordnung von rd. 5 bis 7 m haben. Damit
liegt das Verhältnis D/h zwischen 0,14 und 0,25 und
somit gilt: D4,2K D,h ⋅= .
Mit dem Faktor KI wird die Strömungsintensität
erfasst, und es gilt:
cr
c
I U
UK = für 1
U
U
cr
c < (6-5a)
1KI = für 1U
U
cr
c ≥ (6-5b)
Für 1UU crc <  liegen die Bedingungen der
beweglichen Sohle vor, bei 1UU crc ≥  Klarwasser-
bedingungen. Dieser Fall liefert die größte Kolktiefe
und er dürfte bei reiner Tideströmung und stabiler
Morphologie maßgebend sein. Somit ist 1KI = .
Der Einfluss des anstehenden Bodens wird mit dem
Faktor Kd erfasst, und zwar über den kennzeichnen-
den Korndurchmesser 50d  des Bodens:



 ⋅⋅=
50
d d
D24,2log57,0K  für  25dD 50 ≤
(6-6a)
0,1K d = für  25dD 50 >
(6-6b)
Im vorliegenden Fall ( m7bis5D = ) ist auch 1Kd = ,
sofern der Korndurchmesser m20,0d50 <  ist,
wovon jedoch ausgegangen werden kann.
Die zeitliche Entwicklung des Kolks wird nun mit dem
Faktor











⋅−=
6,1
GGc
cr
t T
tln
U
U03,0expK (6-7)
beschrieben. Hier ist TGG die erforderliche Zeit bis
zur Entwicklung der Grenztiefe. /Ungruh und Zielke
2004/ haben aufgrund einer Ähnlichkeitsbetrachtung
auf der Grundlage der Modellversuche von /Zanke
1982/ für die Tideströmung ein Verhältnis von
25,0Tt GG ≈  errechnet.
Für sm5,0Uc =  und sm0,1Ucr =  (Rechenwerte
nach Tabelle 6.1) wird
( ) 86,025,0ln203,0expK 6,1t = ⋅−=
und die Kolktiefe ergibt sich für einen Monopile-
Durchmesser von m0,6D =  zu:
m40,12
D06,295,01111D4,2S
=
⋅=⋅⋅⋅⋅⋅⋅=
(6-8)
Die nach dieser Formel errechnete Kolktiefe liegt im
oberen Bereich der in Tabelle 6.1 ermittelten Band-
breite.
6.4 Strömung und Wellen
Der Einfluss der Strömung wird durch die zeitlich und
örtlich variierende Belastung aus Wellen überlagert.
Nach Erfahrungen von /Raudkivi 1982/ entspricht die
Kolktiefe bei einer kombinierten hydraulischen Bean-
spruchung aus Strömung und Wellen der Kolktiefe
bei Beanspruchungen nur durch Strömungen. Wel-
len haben demnach nur einen geringen Einfluss auf
die Kolktiefe.
/Sumer und Fredsoe 1999/ haben zur Erfassung der
Welleneinwirkungen die Keulegan-Carpenter Zahl
KC eingeführt:
D
TUKC max −= (6-9)
Hier ist Umax die maximale Anströmgeschwindigkeit
aus Strömung und Wellen und T die Wellenperiode.
Bei großen Bauteilabmessungen D wird KC klein
und die Kolktiefe nimmt ab (Bild 6.4).
Für die Kolktiefe geben /Melville und Coleman 2000/,
auf der Basis der Arbeit von /Sumer und Fredsoe
1999/, die folgende Beziehung an:
( )( )[ ]6KC03,0e10,2
D
S −−−⋅= (6-10)
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Bild 6.4 Korrelation zwischen Gleichgewichtskolk-
tiefe an einem zylindrischen Pfahl und der
Keulegan-Carpenter Zahl KC /Whitehouse
1998/
Positive Kolktiefen ergeben sich nur für KC > 6, mit
zunehmender KC-Zahl nimmt die relative Kolktiefe
zu und oberhalb 100KC ≈  ist ein Einfluss der Wel-
len auf die Kolktiefe nicht mehr vorhanden.
Für die großen Bauteilabmessungen bei Monopiles
( m5D > ) und den wahrscheinlichen maximalen
Anströmgeschwindigkeiten ( sm4Umax < ) sowie
Wellenperioden s16T <  ist 16KC <  und
3,0DS < . Daraus errechnet sich mit m6D =  eine
Kolktiefe von m8,1S = . Dies ist deutlich kleiner als
bei allen bisher diskutierten Ansätzen.
6.5 Woran kann man sich halten?
Die hier vorgestellten Ansätze liefern für die geo-
metrischen und hydrodynamischen Verhältnisse bei
Offshore-Windenergieanlagen Ergebnisse, die nicht
auf den ersten Blick als unrealistisch erkennbar sind.
Allerdings streuen sie in einer solchen Bandbreite,
dass ihre Brauchbarkeit schon rein praktisch in
Frage gestellt werden muss. Die Ursache dafür liegt
auf der Hand: Diese Ansätze wurden für sehr spezi-
fische Anwendungsbereiche entwickelt und lassen
sich eben für die hier vorliegenden Randbedingun-
gen nicht übertragen. Auch der einzige vom
Anspruch her physikalisch „legitimierte“ Ansatz von
/Melville und Coleman 2000/ ist problematisch, da er
so geringe Kolktiefen liefert, dass der Verdacht
begründet ist, auch dieser Ansatz sei nicht realis-
tisch. Zumindest ist er nicht hinreichend durch kon-
krete Erfahrungen belegt.
Nun ist diese Erkenntnis nicht neu, in der jüngeren
Literatur werden daher probabilistische Ansätze ins
Gespräch gebracht /Whitehouse 1998/, bei denen
die Hydrodynamik (Turbulenz und Druckverteilung
im Wasser) mit den Regeln für den Sedimenttrans-
port gekoppelt werden.
Die Möglichkeiten solcher Modelle sollen nicht in
Frage gestellt werden, jedoch ist darauf hinzuwei-
sen, dass ihnen ein wesentliches physikalisches
Element fehlt, solange die Mechanismen im Boden
nicht vollständig mit einbezogen werden.
Man betrachte das Strömungsfeld in Bild 6.1. Nach
/Hamil 1999/ ist die maximale abwärts gerichtete
Strömungsgeschwindigkeit ohne einen Kolk rd. 40%
der mittleren Anströmgeschwindigkeit. Wenn die
Kolkbildung einsetzt, erreicht die abwärts gerichtete
Strömung gar 80% der Anströmgeschwindigkeit. Aus
der Druckverteilung am Seeboden um den Pfahl
herum wirken Druckgradienten in den Boden hinein
und lokal auch aus diesem heraus.
Zusätzlich müssen aber die oszillierenden Scherbe-
anspruchungen aus der Bettung des Pfahls im
Boden infolge seiner äußeren Belastung betrachtet
werden. In Bild 6.5 ist beispielhaft die Verformung
des Korngerüsts als Veränderung der Porenzahl
aufgrund einer äußeren Horizontalbelastung des
Pfahls dargestellt. Deutlich erkennbar sind aufgelo-
ckerte Zonen auf der von der Belastungsrichtung
abgewandten Seite (im Bild rechts) und verdichtete
Zonen in Richtung der Belastung (im Bild links). Die
lokalen Auflockerungen des Bodens können bis hin
zu einer lokalen und temporären Verflüssigung (bei
oszillierenden Bauwerksbeanspruchungen) führen.
Die horizontalen Verschiebungen des Pfahls am
Seeboden unter Betriebslasten haben nach unseren
Berechnungen eine Größenordnung von mehreren
Zentimetern und sie sind rein elastisch, d. h. sie
stellen sich mit dem Durchgang des Wellentals
zurück. Die erzwungenen Formänderungen des
Bodens sind hingegen überwiegend plastisch. Je
nach Bodenart bildet sich daher zwischen Pfahl und
Boden zumindest temporär ein standsicherer
wassergefüllter Spalt, aus dem das Wasser bei
erneuter Durchbiegung des Pfahls mit großer
Geschwindigkeit herausgepresst wird.
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Bild 6.5 Verteilung der Porenzahl infolge Horizontal-
belastung des Pfahls nach links (Richwien et
al., 2004)
Außerdem erzeugt die zyklische äußere Belastung
des Pfahl komplexe Strömungsverhältnisse im
Bereich des lastabtragenden Bodens. In den ver-
dichteten Bodenzonen erfolgt einerseits eine Ent-
wässerung in Richtung Meeresbodenoberfläche,
andererseits findet eine Umströmung des Pfahls in
Richtung der aufgelockerten Bodenzonen statt. Der
dort vorherrschende Porenwasserunterdruck bewirkt
zudem einen Zustrom über die Meeresbodenoberflä-
che. Diese durch die Pfahlbelastung induzierte
Strömung überlagert sich mit den direkt einwirken-
den hydrodynamischen Beanspruchungen nach Bild
6.1.
Die infolge der zuvor beschriebenen Prozesse insta-
bil gewordenen Bodenzonen werden durch die
hydrodynamischen Einwirkungen erodiert. Unter
diesen Bedingungen dürften ganz andere Kolk-
abmessungen zu erwarten sein als an Brückenpfei-
lern. Erst wenn diese Einflüsse mit erfasst werden,
können Berechnungsansätze und numerische
Modellierungen den Anspruch auf Vollständigkeit
erheben und die Ergebnisse als vertrauenswürdig
angesehen werden.
Daher muss die im Titel dieses Beitrags gestellte
Frage wie folgt beantwortet werden:
1. Auf der Grundlage des heutigen Wissens-
stands kann die Kolkbildung im Gründungs-
bereich von Offshore-Windenergieanlagen
nicht zuverlässig vorhergesagt werden.
2. Es ist aber zu erwarten, dass in Zukunft auf
Basis numerischer Modellierungen eine
zuverlässige Kolkprognose möglich ist, wenn
die Wechselwirkungen zwischen Wasser,
Boden und Struktur im Nahfeld der Struktur
bodenmechanisch zutreffend erfasst wer-
den. Dies setzt jedoch voraus, dass der
Boden im Bereich der Struktur diskret
modelliert wird, um Erosionsvorgänge erfas-
sen zu können. Dies ist heute noch nicht
oder nur unter unverhältnismäßig hohem
Aufwand möglich. Darüber hinaus müssen
numerische Modelle stets durch Feldmes-
sungen verifiziert werden.
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7 Auskolkungen unterhalb von Stauschützen
– Vorhersage und Ähnlichkeitskriterien bei feinen
Sohlenmaterialien
Scour behind vertical gates - prognosis and similarity laws in fine
sediments
B. Ettmer
Leichtweiß-Institut für Wasserbau ( LWI), Technische Universität Braunschweig
Leichtweiss-Institute for Hydraulic Engineering, Technical University Braunschweig, Germany
KURZFASSUNG: Auskolkungen führen an Bauwerken die in Fließgewässern gegründet werden zu Schadens-
und Zerstörungsfällen. Nach wie vor stellt sich die wesentliche Frage nach der zu erwartenden maximalen Kolk-
tiefe. Prognoserechnungen sind zumeist mit erheblichen Unsicherheiten behaftet und auch die physikalische
Modellierung des Erosionsprozesses beinhaltet erhebliche Schwierigkeiten. Für den Fall des Kolkprozesses
hinter dem unterströmten Schütz wurden experimentelle Untersuchungen am Leichtweiß-Institut für Wasserbau
u.a. mit Kunststoffgranulaten und Sanden durchgeführt. Die Ergebnisse der Untersuchungen lieferten Ähnlich-
keitskriterien für die Übertragung der hydraulisch-sedimentologischen Interaktionen zwischen der Natur und
dem physikalischen Modell und einen Berechnungsansatz, mit dem die Prognose der maximalen Kolktiefe ge-
genüber bestehenden Ansätzen deutlich verbessert werden konnte.
ABSTRACT: The knowledge of scouring processes and the maximum scour depth behind hydraulic structures
is of fundamental importance for the derivation of design criteria for weirs, piers etc. So far, there is no standard
approach to be found in the literature for the estimation of the maximum scour depth. Experiments carried out in
the laboratory of the Leichtweiss-Institute for Hydraulic Engineering were used to investigate the scouring proc-
ess in detail. Therefore, sand and synthetic pellets were used as movable bed material behind a vertical gate.
The data indicate the existence of similarity laws for the interaction sediment-flow field-erosion process. An ap-
proach for the estimation of the maximum scour depth behind a vertical gate is presented.
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7.1. Einführung
Bauwerke in Fließgewässern stellen einen lokalen
Störkörper dar, in dessen Strömungsumfeld erhöhte
Fließgeschwindigkeiten, erhöhte Turbulenzen und
Sekundärströmungen auftreten /Zanke 1982/. In der
Umgebung der Bauwerke können deshalb an der
Gewässersohle lokale Auswaschungen entstehen,
die als Kolke bezeichnet werden.
Bild 7.1: Puente Viejo, Piura, Peru, 1998
Durch den entstehenden Kolk kann die Funktionsfä-
higkeit des Bauwerkes eingeschränkt werden, im
ungünstigsten Fall wird dessen Standsicherheit ge-
fährdet und das Bauwerk beschädigt oder sogar
zerstört. Zahlreiche Versagensfälle von Brücken sind
bekannt und zeigen - verstärkt während eines
Hochwasserereignisses - welche Erosionskräfte an
der Sohle von Fließgewässern freigesetzt werden
können, vgl. Bild 7.1.  Die Erosionen treten jedoch
nicht nur an Brückenpfeilern auf, sondern finden sich
an fast allen Bauwerken wieder, die in Fließgewäs-
sern gegründet werden. So treten die Auskolkungen
im erheblichen Maße im Unterwasser von Wehran-
lagen auf und können zu erheblichen Beschädigun-
gen oder sogar Zerstörungen führen, Bild 7.2.
Bild 7.2: Zerstörtes Ableitungswehr Los Ejidos, Peru, 1983
Oftmals treten die Erosionen hinter unterströmten
Stauverschlüssen auf. Entsprechend des Höhenun-
terschiedes zwischen Ober- und Unterwasser kön-
nen die Abflussstrahlen erhebliche Fließgeschwin-
digkeiten aufweisen. Die Erosionskraft dieser Ab-
flussstrahlen ist enorm, was sich an der Tiefe der
Kolklöcher zeigt, vgl. Bild 7.3.
Die Gewässersohlen unterhalb von Wehranlagen
werden deshalb in vielen Fällen gesichert. Oftmals
werden Steinschüttungen, betonierte Vorböden und
Tosbecken eingebaut. In zahlreichen Fällen muss
jedoch auf die Anlage eines Tosbeckens bzw. einer
betonierten Unterwassersohle verzichtet werden.
Werden Steinschüttungen verwendet, so zeigt sich
dass die Erosionskraft der Abflussstrahlen oftmals so
groß ist, dass auch diese Sohlensicherungsmaß-
nahmen dem Strömungsangriff nicht standhalten.
Letztlich stellt sich für die sichere Bemessung des
Bauwerks nach wie vor die Frage nach der maxima-
len Tiefe und Lage des Kolkloches.
Bild 7.3: Staustufe Döhrener Wolle, Hannover, Physikali-
sches Modell am Leichtweiß-Institut für Wasserbau, 2002
 
 7.2 Grundlagen
7.2.1 Abflussformen
 In den bisherigen Untersuchungen zu Kolkprozessen
hinter Wehranlagen wurden verschiedene Abfluss-
formen beobachtet, die zu unterschiedlichen
Kolkprozessen führen, vgl. Bild 7.4. Zahlreiche Un-
tersuchungen wurden zum Kolkprozess bei freiem
Abfluss durchgeführt u.a. /Shalash 1959/, /Rajarat-
nam & MacDougall 1983/, /Mohamed & McCorc-
quodale 1992/ und /Abdel Ghafar et al. 1995/.
 
 Eine noch größere Anzahl von Untersuchungen wur-
den bei rückgestautem Abfluss durchgeführt u.a.
/Müller 1944/, /Laursen 1952/, /Tarapore 1956/,
/Qayoum 1960/, /Valentin 1968/, /Dietz 1972a,b/,
/Altinbilek & Basmaci 1973/, /Chatterjee 1980/,
Ettmer: Auskolkungen unterhalb von Stauschützen
BAW-Workshop: Boden- und Sohl-Stabilität – Betrachtungen an der Schnittstelle zwischen Geotechnik und Wasserbau
7-3
/Rajaratnam 1981/, /Hassan & Narajan 1985/,
/Johnston & Halliwell 1987/ und /Karim & Ali 2000/.
 Grundsätzlich wird von mindestens sechs unter-
schiedlichen Abflussformen ausgegangen, vgl. Bild
7.4. Dabei wird in freie Abflussformen (Form 1, 2 und
3), Abflussformen mit anliegender Deckwalze (Form
4) und rückgestaute Abflussformen unterschieden
(Form 5 und 6), /Müller 1944/, /Whittaker & Schleiss
1984/ und /Hoffmans & Verheji 1997/.
 
 
Bild 7.4: Abflussformen im Unterwasser des unterströmten
Schützes; aus /Whittaker & Schleiss 1984/
Obwohl z.T. unterschiedliche Untersuchungsschwer-
punkte vorlagen, zeigte sich in den bisherigen Unter-
suchungen, dass die tiefsten Auskolkungen bei
rückgestautem Abfluss unter dem Einfluss des an
der Sohle anliegenden Abflussstrahls (Abflussform
5) eintraten.
Dieser Erosionsprozess führt zu einem tiefen bau-
werksnahen Kolkloch, das zumeist den ungünstig-
sten Belastungsfall für das Bauwerk darstellt. Für die
Bemessung des Bauwerkes sind demnach die Ero-
sionen aus diesem Lastfall maßgebend.
7.2.2 Berechnungsansätze
 Bereits die ersten Arbeiten zu Auskolkungen zielten
darauf ab, ein Verfahren für die Berechnung der
Endkolktiefe tK zu entwickeln. Dabei wurden zu-
nächst Kolkprozesse hinter überströmten Wehren,
/Schoklitsch 1932/, /Veronese 1937/, /Jaeger 1939/
und /Hartung 1957/; hinter kombiniert über- und un-
terströmten Wehren, /Eggenberger 1943/, /Koyro
1968/ sowie rein unterströmten Wehranlagen /Müller
1944/, /Shalash 1959/, /Qayoum 1960/ und /Straube
1963/ durchgeführt.
 
 Bild 7.5 zeigt eine Prinzipskizze für das unterströmte
Wehr mit einem senkrechten Planschütz.
 Bild 7.5: Unterströmtes Wehr mit Planschütz
 Obwohl den verschiedenen Arbeiten für über- und
unterströmte Wehre hinsichtlich der Versuchspro-
gramme und auch der Versuchsdurchführungen z. T.
unterschiedliche Randbedingungen zu Grunde la-
gen, konnten die Gleichungen auf eine allgemeine
Struktur zurückgeführt werden:
 
 
x y
k u z
ch
∆h qT=t +h =const.
d
(7-1)
 
Die sog. Kolkwassertiefe T berechnet sich danach in
Abhängigkeit von der Wasserspiegeldifferenz ∆h =
ho- hu, dem spezifischen Abfluss pro Breiteneinheit q
und einem charakteristischen Korndurchmesser dch.
Die Exponenten x, y und z sowie die Konstante wur-
den aus experimentellen Untersuchungen ermittelt,
vgl. Tab. 7.1
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Autor dch const. x y z
Schoklit. 1932 d90 4,75 0,20 0,57 0,32
Veronese 1937 - 3,68 0,225 0,54 0,42
Jaeger 1939 - 6,0 0,25 0,50 (h2/d)(1/3)
Eggenb. 1943 d90 7,2552) 0,50 0,60 0,40
Müller 1944 d90 const.3) 0,50 0,60 0,40
Hartung 1957 d85 12,40 0,36 0,64 0,32
Shalash 1959 d90 9,65 0,50 0,60 0,40
Qayoum 1960 d83,5 7,5 0,225 0,66 0,215
Straube 1963 d50 5,65/2,26 f(d) F(d) 0,1
Tab. 7.1: Empirische Ansätze, Zahlenwerte
Die wesentliche Kritik an den obigen Arbeiten wurde
von /Dietz 1969/ formuliert und wird nachfolgend in
Kürze zusammengefasst. In Gl. 7-1 ist die Wasser-
spiegeldifferenz ∆h enthalten, die zwar für das un-
terströmte Schütz eindeutig festgelegt ist, aber nicht
auf andere Bauwerkstypen (bspw. Sohlenschwellen)
übertragbar ist. Zudem wird mit Gl. 7-1 auch bei
geringen Abflüssen ein Kolkloch berechnet, selbst
wenn mit der angreifenden Strömung die kritische
Geschwindigkeit des Sohlenmaterials nicht über-
schritten wird und deshalb das Sohlenmaterial nicht
bewegt wird.
Dietz hingegen geht davon aus, dass die maximale
Kolktiefe wesentlich durch einen funktionalen Zu-
sammenhang zwischen einer antreibenden Größe
(mittlere Fließgeschwindigkeit v) und einer widerste-
henden Größe (kritische Geschwindigkeit des Soh-
lenmaterials vcrit) erfasst werden kann.
max.tk = f2 (v, vcrit) (7-2)
 
 /Altinbilek & Basmaci 1973/ verwenden in Ihrem Be-
rechnungsansatz ebenfalls die Fließgeschwindigkeit
v1, die implizit in der hydraulischen Froude-Zahl Fr
enthalten ist. Die Fließgeschwindigkeit v1 wird in der
maximalen Einschnürung des Abflussstrahls (Was-
sertiefe h1) , in der sog. vena contracta berechnet.
Als widerstehende Größen werden die Sedimentei-
genschaften, ausgedrückt durch den charakteristi-
schen Korndurchmesser d50, die relative Dichte ρ’
und den inneren Reibungswinkel des Sohlenmateri-
als θ verwendet. Die Schützöffnungshöhe a bzw. die
Wassertiefe in der vena contracta h1 wird, wie auch
in den nachfolgenden Berechnungsansätzen, als
Faktor verwendet, wodurch die Kolktiefe tk als di-
mensionslose Größe tk/a bzw. tk/h1 ausgedrückt wer-
den kann. /Altinbilek & Basmaci 1973/ verwendeten
in ihren Untersuchungen neben Quarzsand auch
Tuffstein mit einer relativen Dichte ρ’ = 1,3. Aus die-
sem Grund wurde die relative Dichte ρ’ als unabhän-
gige Variable in Gl. (7-3) berücksichtigt. Der grund-
sätzliche funktionale Zusammenhang berücksichtigt
demnach drei dimensionslose und zwei dimensions-
behaftete Einflussgrößen
 
 max. tk= f3 ( h1, d50, Fr1, tan θ, ρ’) (7-3)
 
 /Breusers & Raudkivi 1991/ entwickelten eine Glei-
chung für rückgestaute Abflussformen, die als antrei-
bende Größe ebenfalls die Fließgeschwindigkeit v1
berücksichtigt. Als widerstehende Größe wird die
kritische Schubspanungsgeschwindigkeit vo*crit ein-
geführt.
 
 max.tk = f4 ( h1, v1, vo*crit) (7-4)
 
 Während in den Ansätzen von /Altinbilek & Basmaci
1973/ und /Breusers & Raudkivi 1991/ die hydrauli-
sche Froude-Zahl Fr bzw. die Feststoff-Froude-Zahl
Fr* (vo*crit) verwendet wurde, ist nach /Rajaratnam
1981/, /Rajaratnam & MacDougall 1983/, /Hassan &
Narayanan 1985/ und /Johnston 1990/ die kornbe-
zogene Froude-Zahl Frg [mit Frg=v/(ρ'gd)0,5] die we-
sentliche Transportgröße für den Kolkprozess. Nach
/Rajaratnam 1981/ kann die maximale Kolktiefe über
einen funktionalen Zusammenhang der Form
 max.tk = f5 ( Frg, a) (7-5)
 
 erfasst werden.
 Abschließend soll noch der Ansatz von /Hoffmans
1997/ erwähnt werden, vgl. Bild 7.6.
 
 
 Bild 7.6: Unterströmtes Wehr mit Planschütz
 
 /Hoffmans 1997/ geht auf der Grundlage des 2.ten
Newton`schen Gesetzes von einem Kräftegleichge-
wicht zwischen Ober- und Unterwasser aus. Die
maximale Kolktiefe berechnet sich danach in funk-
tionaler Abhängigkeit nach diesem Konzept zu:
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 max.tk = f6 ( c2H, h1, v1, v2) (7-6)
[mit: v2=u2 ; v1=u1; h1=bu u. tk=ym,e entspr. Bild 7.6]
 Der Faktor c2H ist eine materialspezifische Größe
und steht in funktionaler Abhängigkeit zum sedi-
mentologischen Durchmesser D* [mit:
D*=(ρ’g/ν2)1/3d] mit
 12,5mmdfür
)(D
50c 1/3*
90
2H <= (7-7)
D* enthält neben der Erdbeschleunigung g lediglich
die Materialkennwerte des Fluids (kinematische Vis-
kosität ν und Dichte ρ) sowie des Feststoffes (Fest-
stoffdichte ρF und Korndurchmesser d). /Dietz 1969/
geht u.a. davon aus, dass auch Sohlenmaterialien
geringerer spezifischer Dichte mit dem sedimentolo-
gischen Durchmesser D* erfasst werden können.
7.2.3 Vergleichsrechnungen
Die obige Recherche zeigt, dass zahlreiche Untersu-
chungen und Berechnungsansätze für die maximale
Kolktiefe vorliegen. In den bisherigen Arbeiten wur-
den zumeist Sande und Kiese verwendet, vgl. Tab.
7.2. Nur in den Untersuchungen von /Altinbilek &
Basmaci 1973/ und /Rajaratnam 1981/ kamen auch
andere Sohlenmaterialien (Tuffstein und ein Kunst-
stoffgranulat) zum Einsatz.
Autor d[mm]
Müller  1944 0,43-5,5
Laursen 19521) 0,58-2,2
Tarapore 19562) 0,7-6,0
Shalash 1959 0,52-2,5
Qayoum 1960 2,5-6
Straube 1963 1-11,2
Altinbilek./Basm. 19733) 1,3-6,5
Rajaratnam 19814) 1,2-2,4
Rajaratnam/MacDougall1983 1,0-2,4
Breusers 1991 *
Abdel Ghafar et al.1995 2,0
Hoffmans 1997 *
* Auswertung von Literaturuntersuchungen
 Tab. 7.2: Verwendete Sohlenmaterialien
Zur Einschätzung der Verlässlichkeit einer Prognose
für die maximale Kolktiefe wurden mit den in Abs.
7.2.2 zusammengeführten Ansätzen Vergleichsrech-
nungen für einen fiktiven Bemessungsfall an einer
Wehranlage durchgeführt, vgl. Bild 7.7. Die Anstau-
höhe beträgt ho = 10 m, die Unterwassertiefe
hu = 5 m. Bei einer Schützöffnung von a = 0,50 m
beträgt der spezifische Abfluss q = 2,0 m3/sm. Für
das Sohlenmaterial werden verschiedene Korn-
durchmesser gewählt:
Eine Feinsandsohle (d50 = 0,1 mm, d90 = 0,4 mm),
eine Grobsandsohle (d50 = 1 mm, d90 = 3 mm) sowie
eine Feinkiessohle (d50 = 5 mm, d90 = 7 mm) und
eine Mittelkiessohle(d50 = 10 mm, d90 = 15 mm), vgl.
auch Tab. 7.3.
 
Bild 7.7: Erläuterungsskizze
 Die Ergebnisse der Berechnungen zeigten, dass mit
den verschiedenen Ansätzen erheblich voneinander
abweichende Kolktiefen berechnet werden, vgl. Tab.
7.3.
 Erhebliche Streuungen traten in den berechneten
Kolktiefen für die kleineren Korndurchmesser aus.
Für den Ansatz von /Straube 1963/ wurden z.T. so-
gar negative Ergebnisse berechnet, was entgegen
eines zu erwartenden Kolkloches sogar eine Auflan-
dung prognostizierte.
Für die groben Korndurchmesser 10 mm bis 15 mm
hingegen waren die berechneten absoluten Kolktie-
fen zumeist plausibel. Die berechnete Kolktiefe kann
für das grobe Sohlenmaterial zu etwa 7 m prognosti-
ziert werden. Auch die absoluten Abweichungen
zwischen den Berechnungsansätzen  waren deutlich
geringer als in den Prognoserechnungen mit kleine-
ren Korndurchmessern.
 
 Im Einzelnen zeigte sich folgendes: Während mit
dem Ansatz von /Breusers 1991/ für alle Korndurch-
messer die größten Kolktiefen berechnet wurden,
ergaben die Berechnungen mit dem Ansatz von
/Hoffmans 1997/ die niedrigsten Kolktiefen. Die Ab-
weichungen betrugen bspw. für d50 = 5,0 mm zwi-
schen 25,3 m und 2,6 m, also etwa eine 10er-
Potenz. Für den Korndurchmesser d50 = 0,1 mm
wurde mit dem Ansatz von /Breusers 1991/ sogar
eine rechnerische Kolktiefe von 295 m ermittelt, mit
dem Ansatz von /Hoffmans 1997/ nur 6,3 m.
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 Mit den anderen Ansätzen betrugen die Kolktiefen
für d50 = 0,1 mm zwischen 18,7 m /Qayoum 1969/
und 120,5 m /Rajaratnam 1981/. Wie bereits oben
erwähnt, zeigte sich bemerkenswerter Weise, dass
mit größer werdendem Korndurchmesser die Unter-
schiede zwischen den Berechnungsansätzen deut-
lich geringer wurden.
 
 Erst für die Korndurchmesser d = 10 mm – 15 mm
konnte eine Prognoserechnung durchgeführt wer-
den, die durchaus plausible Ergebnisse brachte. Die
Prognoserechnungen mit kleinen Korndurchmessern
waren hingegen mehr oder weniger inakzeptabel, da
aufgrund der Streubreite keine sichere Vorhersage
abgegeben werden konnte.
Berech-
nungsan-
satz
max.tk [m]
d50=0,1mm
d90=0,4mm
max.tk m]
d50=1mm
d90=3mm
max.tk [m]
d50=5mm
d90=7mm
max.tk [m]
d50=10mm
d90=15mm
Eggeb. 30,5 10,8 6,3 3,3
Müller 69,9 24,8 10,7-22,4* 6,9
Shalash 42,2 16,1 10,0 6,1
Qayoum 18,7 11,4 9,2 7,5
Straube 6,3 u.15,8 1,4 u.3,6 -1,3 u.-3,2 -2,3 u.-5,6
Altinbilek 78,2 24,7 11,3 7,8
Rajarat. 120,5 35,6 13,8 8,7
Breusers 295 199 25,3 11,8
Hoffman. 6,3 3,2 2,4 1,9
* je nach Strahlform variiert die Kolktiefe zwischen den angege-
benen Werten
 Tab. 7.3: Maximale Kolktiefe max.tk
 
 Während für die groben Korndurchmesser davon
ausgegangen werden kann, dass eine voll ausgebil-
dete Rauhigkeitsströmung um das Korn vorliegt,
kann bei den kleineren Korndurchmessern davon
nicht mehr ausgegangen werden. Die kleineren
Korndurchmesser sind dem hydraulischen Über-
gangsbereich oder der dem hydraulisch glatten Be-
reich zugeordnet, so dass mit einem Einfluss der
Zähigkeit auf die hydraulisch-sedimentologische
Interaktion gerechnet werden muss. Zumeist wird
dieser Einfluss als gering eingeschätzt, eine Quanti-
fizierung des Zähigkeitseinflusses kann i. Allg. je-
doch nicht gegeben werden, was dazu führt, dass
dieser Einfluss in keinem Berechnungsansatz be-
rücksichtigt wird.
 
 Nachfolgend wird deshalb der Einfluss der Zähigkeit
auf den hydraulisch-sedimentologischen Prozess
näher betrachtet.
Während Yalin von einem Korndurchmesser d = 1,8
mm als Grenze zwischen dem hydraulisch rauen und
dem hydraulischen Übergangsbereich ausgeht,
zeigten die Untersuchungen von /Eggenberger
1943/, /Müller 1944/, /Dietz 1969/ und /van Rijn
1984/, dass auch andere Grenzkorndurchmesser
gewählt werden können. So gehen die Autoren bei
Korndurchmessern von d = 1,5 mm, 0,43 mm bzw.
5,0 mm und sogar 6,5 mm /van Rijn 1984/ von einem
Übergang zwischen dem hydraulischen Übergangs-
bereich und dem hydraulisch rauen Bereich aus.
Dies wiederum bedeutet, dass die meisten der obi-
gen Untersuchungen im hydraulischen Übergangs-
bereich ausgeführt wurden, vgl. Tab. 7.2.
Die unterschiedlichen Ergebnisse resultieren letztlich
aus einer unterschiedlichen Interpretation des
Shields-Diagramms in der Festlegung zwischen dem
hydraulischen Übergangsbereich und der "voll aus-
gebildeten Rauheitsströmung" um das Korn, vgl. Bild
7.8. Je nachdem, bei welchen Feststoff-Reynolds-
Zahlen Re* davon ausgegangen wird, dass die voll
ausgebildete Rauheitsströmung um das Korn vor-
liegt, kann im Shields-Diagramm ein Schnittpunkt
zwischen der Feststoff-Reynolds-Zahl Re* und dem
kritischen Shields-Parameter Θkrit [mit: Θkrit =τ0,krit/(γF-
γ)d] ermittelt werden.
1,0 101 10
2 103
Re*
0,1
0,5
1,0
Fr*
Bild 7.8: Shields-Diagramm; aus /Shields 1936/
Obwohl /Shields 1936/ eine Grenze von Re*>100 zur
voll ausgebildeten Rauheitsströmung angibt, wird
zumeist Re*>70 angenommen, ab dem der kritische
Shields-Parameter Θkrit konstant ist. /Shields 1936/
gibt Θkrit=0,06 an, oftmals wird ein Wert Θkrit=0,055
angesetzt, aber auch Θkrit=0,047 (Transportansatz
von /Meyer-Peter & Müller 1948/).
Die Berechnung des Grenzkorndurchmessers beim
Übergang zur voll ausgebildeten Rauheitsströmung
um das Korn kann mit Kenntnis der Gleichungen 7-8
und 7-9 erfolgen.
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*
ov dRe* ν= (7-8)
*2 *2
*o o
krit krit
F F
ρv vΘ Fr
( )d (ρ ρ)gd ρ'gd
τ
γ γ= = = =− −            (7-9)
Die Lösung des Gleichungssystems liefert in Abhän-
gigkeit der aus dem Shields-Diagramm abgegriffe-
nen Zahlenwerte die oben aufgeführten Korndurch-
messer. In hydraulisch-sedimentologischen Untersu-
chungen in denen Sohlenmaterialien verwendet
werden, die größer als dieser berechnete "kritische"
Korndurchmesser sind, kann ein Einfluss der Zähig-
keit auf den Erosions-/Transportprozess ausge-
schlossen werden.
In hydraulisch-sedimentologischen Untersuchungen,
die mit Sohlenmaterialien kleiner als der Grenzkorn-
durchmesser durchgeführt werden, muss hingegen
der Zähigkeitseinfluss berücksichtigt werden.
Die Bedeutung des Zähigkeitseinflusses auf die im
physikalischen Modell erzielten Messergebnisse
zeigen Untersuchungen von /Dietz 1976/. Unter-
schreitet man im Modell den Grenzkorndurchmesser,
so besteht die Gefahr, dass der Kolkprozess im Mo-
dell zu schwach abläuft, d.h. dass sich zu flache
Kolkböschungen einstellen und die Kolke im Modell
weniger stark ausgeprägt sind als in der Natur. Das
Modell liefert dann ein zu günstiges Bild des in der
Natur ablaufenden Kolkprozesses.
 7.2.4 Physikalisches Modell
 Aufgrund der erheblichen Unsicherheiten bei der
Berechnung wird oftmals versucht, in einem physika-
lischen Modellversuch die offenen Fragen des Aus-
kolkungsvorganges - insbesondere die Frage nach
der maximalen Kolktiefe - zu klären.
 Die Modellierung des hydraulisch- sedimentologi-
schen Transportprozesses beinhaltet jedoch zahlrei-
che Schwierigkeiten. Während die Übertragung der
Strömungseigenschaften für physikalische Modelle
mit fester Sohle und freier Wasserspiegellage im
Wesentlichen nach dem Froude‘schen Ähnlichkeits-
kriterium FrN=FrM erfolgt, muss bei hydraulisch-sedi-
mentologischen Modellen zudem eine Übertragung
der sedimentologischen Vorgänge erfolgen. Ziel da-
bei ist, die außerordentlich komplexen Strömungs-
und Transportprozesse einer Zweiphasenströmung
so zu erfassen, dass die im Modell gewonnenen
Ergebnisse auf die Natur reproduziert werden kön-
nen, u.a. /Günzel 1964/, /Yalin 1971/, /Westrich &
Kobus 1976/, /Dietz 1994/, /Mertens 2003/.
 
 Liegt in der Natur aber bereits feines Sediment vor,
wie bspw. in Flachlandflüssen, kann eine geometri-
sche Verkleinerung auf ein Modellsediment nicht
ohne Weiteres erfolgen. Eine geometrische Verklei-
nerung des Naturmaterials würde für das Modellse-
diment bedeuten, dass der Bereich der voll ausge-
bildeten Rauheitsströmung um das Korn verlassen
wird und die Sohlenmaterialien im Shields-Diagramm
im hydraulisch glatten oder Übergangsbereich lie-
gen, wo mit einem Einfluss der Zähigkeit auf die
experimentellen Untersuchungen zu rechnen ist.
Zudem unterliegen zu feine Modellsedimente Adhä-
sions- und Kohäsionskräften, die im Naturmaterial
kein Äquivalent haben und eine maßstäbliche Ver-
kleinerung ausschließen /Dietz 1976/, /Mertens
2002/.
 
 Oftmals wird deshalb als Modellsediment ein spezi-
fisch leichteres Material gewählt, wie bspw. Kunst-
stoffgranulat, Braunkohlegrus o. ä., das bei einer
geringeren spezifischen Dichte zumeist einen größe-
ren Korndurchmesser aufweist und somit bereits bei
geringem Strömungsangriff in Bewegung gelangt.
Obwohl bereits zahlreiche Untersuchungen mit spe-
zifisch leichten Modellmaterialien durchgeführt wur-
den (/Yalin 1959/, /Breusers 1966/, /Dietz 1969/,
/Mertens 1987/ u. a.) zeigt sich, dass trotz aller Be-
mühungen der modernen Forschung die physikalisch
außerordentlich komplexen hydraulisch-sedimentolo-
gischen Transportprozesse nur mit Einschränkungen
zu quantifizieren sind /Mertens 2002/. Die Modellie-
rung eines hydraulisch-sedimentologischen Prozes-
ses setzt – nach wie vor – entsprechende Erfahrung
voraus und die im Modell gewonnenen Ergebnisse
sind häufig auf qualitative Aussagen beschränkt.
 
 Im konkreten Fall bedeutet dies, dass zunächst ge-
eignete Modellmaterialien ausgewählt werden müs-
sen, mit denen die physikalischen Modellversuche
durchgeführt werden können. Solange eine geome-
trische Verkleinerung der Natursohle im hydraulisch
rauen Bereich erfolgen kann, wird die Übertragung
des Sohlenmaterials auf Grundlage der bereits er-
wähnten Gesetzmäßigkeiten nach Froude durchge-
führt. Sobald jedoch eine Übertragung des Natur-
materials in den hydraulischen Übergangsbereich
oder hydraulisch glatten Bereich erfolgt bzw. das Na-
turmaterial bereits im hydraulischen Übergangsbe-
reich oder hydraulisch glatten Bereich liegt, treten
die oben beschriebenen Schwierigkeiten auf. Dies ist
bei einer Vielzahl der angewandten Wasserbaupro-
blemen in Flachlandregionen der Fall, wie z.B. dem
erwähnten Kolkvorgang hinter unterströmten Schüt-
zen.
 
 Da die Übertragung mit theoretisch abgeleiteten
Kennzahlen nicht möglich ist, wird zur Übertragung
der Sedimenteigenschaften oftmals ein anderer Weg
beschritten. In Vorversuchen wird die kritische Ge-
schwindigkeit vcrit und die Sinkgeschwindigkeit vs des
Natur- und des Modellsedimentes ermittelt. Aus den
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Relationen zwischen Natur und Modell ergeben sich
Maßstäbe für die kritische Geschwindigkeit vcrit,r und
die Sinkgeschwindigkeit vs,r. Die Relation vcrit,r ≈ vs,r
wird dann auf den Geschwindigkeitsmaßstab vr
übertragen, so dass die Frage nach der Übertragung
der Fließgeschwindigkeiten zwischen Modell und
Natur eingeschätzt werden kann. Der Nachteil dieser
Verfahrensweise liegt jedoch darin, dass z.T. um-
fangreiche Voruntersuchungen zur Auswahl eines
geeigneten Sohlenmaterials notwendig sind und
dass insbesondere bei der Bestimmung der kriti-
schen Geschwindigkeit des Sohlenmaterials bereits
erheblich Messungenauigkeiten in die Maßstabsre-
lationen aufgenommen werden, u.a. /Du Boys 1879/,
/Hjulström 1935/, /Mavis & Laushey 1948/, /Dou-Go-
Zen 1962/, /Neill 1968/, /Zanke 1977, 2001/.
 
 7.2.5 Fazit zur Prognose der maxima-
len Kolktiefe
 
 Für den Planer bedeutet dies, dass sowohl mit den
bestehenden Berechnungsansätzen, als auch mit
den Ergebnissen des physikalischen Modells keine
sichere Prognose über die zu erwartende maximale
Kolktiefe gegeben werden kann. Dies führt in der
Bauplanung bereits zu Unsicherheiten bei der Grün-
dung des Bauwerkes.
 Um künftige Prognosen zu verbessern, müssen in
einem Berechnungsansatz für die maximale Kolk-
tiefe hinter dem unterströmten Schütz demzufolge
neben den Froude'schen Einflüssen, Zähigkeitsein-
flüsse und die relative Dichte berücksichtigt werden.
Nachfolgend wird hierfür ein Berechnungsansatz
dimensionsanalytisch hergeleitet.
 
 7.3 Maßgebende Kennzahlen
7.3.1 Lokale Kolkprozesse
Werden die Strömungsverhältnisse in einem Kol-
kloch betrachtet, so kann nicht mehr von einem sta-
tionär gleichförmigen Fließverhalten ausgegangen
werden. Vielmehr herrschen im Kolkloch ausgeprägt
instationär-ungleichförmige Fließverhältnisse. Die
Sohlenschubspannung vo*=(τo/ρ)0,5=(ghI)0,5 ist unter
diesen Randbedingungen ein ungeeigneter hydrauli-
scher Parameter. Mit der Wassertiefe h und dem
Gefälle I sind in vo* zwei Größen enthalten, die zwar
bei stationär gleichförmiger Gerinneströmung relativ
einfach zu bestimmen sind, für den lokalen Kolkpro-
zess unter instationär-ungleichförmigen Randbedin-
gungen jedoch nur schwierig oder aber gar nicht zu
ermitteln sind.
Mit vo* ist demnach eine Größe in Fr* und Re* ent-
halten, die zur Beschreibung des Auskolkungspro-
zesses wenig geeignet ist. Vielmehr lässt sich der
Strömungsangriff direkter durch die Fließgeschwin-
digkeit v beschreiben /Dietz 1969/, /Zanke 1978/ und
/Rajaratnam 1981/. Anstelle der Feststoff-Froude-
Zahl Fr* wird deshalb die kornbezogene Froude-Zahl
Frg eingeführt, wobei Frg proportional zur Relation
von Strömungsangriff des Korns und der widerste-
henden Kraft des Unterwassergewicht des Korns ist.
2 2
g 3
s
v ρv d StrömungsangriffFr = =
(ρ -ρ)gd UW-Gew. d. Kornsρ'gd ≈    (7-10)
Ähnlich wir die Feststoff-Froude Zahl Fr* als wesent-
liche Transportgröße für den Sedimenttransport her-
angezogen wird, wird die kornbezogene Froude-zahl
Frg als wesentliche Transportgröße bei lokalen
Kolkprozessen verwendet /Rajaratnam 1981/,
/Hassan & Narayanan 1985/ und /Johnston 1990/.
Ein beliebiger physikalischer Vorgang ΠA des lokalen
Auskolkungsprozesses kann demnach mit
ΠA= λ1 (Frg)           (7-11)
beschrieben werden. Ebenso wie die experimentel-
len Untersuchungen zum Sedimenttransport wurden
jedoch auch die meisten experimentellen Untersu-
chungen zu lokalen Kolkprozessen mit Sohlenmate-
rialien durchgeführt, die dem hydraulischen Über-
gangsbereich bzw. dem hydraulisch glatten Bereich
zugeordnet werden können, vgl. Kap. 7.2. Die Zä-
higkeitseinflüsse, wie auch die Dichteeinflüsse des
Sedimentes wurden in allen Berechnungsansätzen
entweder vollständig vernachlässigt, oder aber nicht
hinreichend berücksichtigt.
Die Berücksichtigung der Zähigkeit führt zu Gl. (7-
12), wobei anstelle der Feststoff-Reynolds-Zahl Re*
die kornbezogene Reynolds-Zahl Reg [mit:
Reg=vdch/ν ] eingeführt wird.
ΠA= λ2 (Frg, Reg)            (7-12)
Insbesondere bei Untersuchungen mit spezifisch
leichten Sohlenmaterialien muss in Gl. (7-12) noch
der Einfluss der relativen Dichte berücksichtigt wer-
den. Dies kann durch die Einführung von ρ' als dritte
Kennzahl erfolgen, was jedoch den funktionalen
Zusammenhang und damit ein späteres Versuch-
sprogramm erheblich ausweiten würde. Im nachfol-
genden sollen deshalb die Eigenschaften des nicht
durch ρ' berücksichtigt werden, sondern in den funk-
tionalen Zusammenhang wird der sedimentologische
Durchmesser D* eingeführt. In kap. 7.2 wurde ge-
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zeigt, dass der Bewegungsbeginn von natürlichen
und künstlichen Sohlenmaterialien mit D* erfasst
werden kann. D* ist über den Quotienten Frg2/Reg2
definiert und beinhaltet neben den sedimentologi-
schen Kenngrößen ρF und d, die Kenngrößen des
Fluids ρ und ν sowie die Erdbeschleunigung g.
Durch die Einführung des sedimentologischen
Durchmessers D* würde eine der beiden Kennzah-
len aus Gl. (7-12) eliminiert. Dies würde dazu führen,
dass entweder die Froude'schen oder die
Reynold'schen Einflüsse nicht hinreichend erfasst
werden können.
ΠA= λ3.1 (Frg, D*) oder ΠA= λ3.2 (Reg, D*)        (7-13)
 
 Aus diesem Grund wird Gl. (7-12) nach Gl. (7-14)
dimensionsanalytisch umgeformt.
 
 
2
g g
A 4 4 g2 2
g g
Fr ReΠ =λ , =λ (D*, X )
Re Fr
    
          (7-14)
 
 Durch die Umformung von Reg/Frg2 wird die neue
dimensionslose Kennzahl Xg, die nachfolgend als
kornbezogene Widerstandszahl bezeichnet wird,
eingeführt. Xg enthält die Materialeigenschaften des
Sedimentes (Korndurchmesser d und Feststoffdichte
ρF), die Materialeigenschaften des Fluids (kinemati-
sche Viskosität ν und Dichte ρ) sowie die Erdbe-
schleunigung und die Fließgeschwindigkeit v. Die
physikalische Bedeutung von Xg wird deutlich wenn
der Bruch mit d und ρ erweitert wird:
 
 
32
F
g
(ρ -ρ)gdρ'gd UW-Gew. d. KornsX = =
vν vdµ Zähigkeitskraft≈      (7-15)
 
 Xg ist proportional zum Unterwassergewicht des
Sedimentkorns und einer zähigkeitsbehafteten Träg-
heitskraft. Beide Größen sind in den Kräfteverhält-
nissen der kornbezogenen Froude-Zahl Frg und der
kornbezogenen Reynolds-Zahl Reg enthalten. Wäh-
rend das Unterwassergewicht des Sedimentkornes
die widerstehende Kraft in der kornbezogenen Wi-
derstandszahl darstellt, ist die zähigkeitsbehaftete
Trägheitskraft die antreibende Komponente.
Die obige dimensionsanalytische Herleitung berück-
sichtigt die hydraulischen, wie auch die sedimentolo-
gischen Eigenschaften der Zweiphasenströmung. Mit
Gl. (7-14) liegt demzufolge ein funktionaler Zusam-
menhang vor, mit dem eine beliebige physikalische
Zielgröße des lokalen Erosionsprozess im hydrauli-
schen Übergangsbereich erfasst werden kann. Gl.
(7-14) ist deshalb in dieser Form auf alle Bauwerks-
typen allgemeingültig übertragbar.
Für den Fall des unterströmten Schützes werden
nachfolgend die maßgebenden Bauwerksparameter
berücksichtigt.
7.3.2 Bauwerksparameter des unter-
strömten Schützes
Abhängig vom Bauwerkstyp (bspw. Brücke, Buhnen,
Wehre) beeinflussen unterschiedliche Bauwerkspa-
rameter den Kolkprozess, vgl. Bild 7.9. Im Fall des
unterströmten Schützes sind dies:
 l [m] Länge der befestigten Sohle [m]
 s [m] Absturzhöhe des Wehrvorbodens
 a [m] Schützöffnung
 
Bild 7.9: Definitionsskizze
Länge der befestigten Sohle l:
Nach /Shalash 1959/ wird der Einfluss der befestigen
Sohle auf den Kolkprozess erst ab einer charakteri-
stischen Länge l spürbar. Diese mit lmin bezeichnete
Strecke kann aus der Beziehung lmin = 1,5 ∆h ermit-
telt werden. Für l < lmin ist der Einfluss der befestig-
ten Sohle auf den Kolkprozess vernachlässigbar.
Nach /Dietz 1973/ zeigte sich sogar, dass grund-
sätzlich nur eine schwache Abnahme in der Kolktiefe
festzustellen ist, wenn die Befestigungslänge zu-
nimmt. Der Einfluss der Befestigungslänge l auf die
Kolktiefe kann daher als eher gering angesehen
werden, insbesondere dann, wenn die Rauheit der
Befestigungsstrecke klein ist.
Absturzhöhe des Wehrvorbodens s:
Liegt die Gewässersohle im Unterwasser tiefer als
diejenige des Oberwassers, so wird nach /Shalash
1959/ die Strahlform beeinflusst. Grundsätzlich
stellte /Shalash 1959/ fest, dass unter ansonsten
gleichen Randbedingungen die Kolktiefe mit zuneh-
mender Absturzhöhe s abnimmt. Der Einfluss auf
den Kolkprozess beginnt jedoch erst bei einer Ab-
sturzhöhe smin = 0,3∆h. D.h. für smin < 0,3∆h ist kein
Einfluss auf den Kolkprozess feststellbar.
Schützöffnung a:
Die Schützöffnung a bestimmt die Stärke des Ab-
flussstrahls und ist damit die wesentliche Steue-
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rungsgröße mit der die Fließgeschwindigkeit des
Abflussstrahls beeinflusst werden kann. Die
Schützöffnung a ist der wesentliche Bauwerkspara-
meter für unterströmte Stauanlagen. Sie wird zu-
meist als dimensionslose Größe tk/a verwendet. Der
Quotient tk/a wird als relative Kolktiefe bezeichnet,
/Rajaratnam 1981/.
Der Einfluss der drei Bauwerksparameter auf den
Kolkprozess ist sehr unterschiedlich. Die Bedeutung
der Schützöffnung a für den Erosionsprozess ist
erheblich und muss in der weiteren Betrachtung
berücksichtigt werden. Der Einfluss der Befesti-
gungsstrecke l kann –insbesondere für l < lmin – ver-
nachlässigt werden. Die nachfolgenden experimen-
tellen Untersuchungen werden deshalb mit l < lmin
durchgeführt, ebenso wird die Absturzhöhe s aus der
nachfolgenden Betrachtung ausgeschlossen, indem
die Untersuchungen mit s=0 durchgeführt werden.
Erwähnt werden soll an dieser Stelle auch noch die
Unterwassertiefe hu. Wie bereits in Kap.7.2 erläutert,
treten hinter dem unterströmten Schütz unterschied-
liche Abflussformen auf, die u. a. durch unterschied-
liche Unterwassertiefen hervorgerufen werden. Die
für die Bauwerksbemessung maßgebenden Kolklö-
cher treten bei rückgestautem Abfluss und dem an
der Sohle anliegenden Abflussstrahl (Abflussform 5,
Bild 7.4) auf. I. Allg. wird bei einer Unterwassertiefe,
die um ein Vielfaches größer ist als die Schützöff-
nung a, davon ausgegangen, dass die Unterwasser-
tiefe keinen Einfluss auf den Kolkprozess ausübt,
/Karim & Ali 2000/. D.h. bei einer großen Über-
deckung der Schützöffnung durch das Unterwasser
beeinflusst die Unterwassertiefe den Kolkprozess
nicht. Aus diesen Gründen sind die nachfolgenden
Untersuchungen bei rückgestautem Abfluss auf den
an der Sohle anliegenden Abflussstrahl (Abflussform
5) ausgerichtet.
Für den funktionalen Zusammenhang nach Gl. (7-
14) bedeuten die obigen Ausführungen, dass als
einziger Bauwerksparameter die geometrische Grö-
ße a (Schützöffnung) berücksichtigt wird. Die Ziel-
größe der nachfolgenden Untersuchungen ist die
maximale Kolktiefe max.tk, weshalb der Π-Parameter
zu tk(a definiert wird. Mit Gl. (7-16) liegt nun für das
unterströmte Schütz ein funktionaler Zusammenhang
vor, mit dem für beliebige Sohlenmaterialien im zä-
higkeitsbeeinflussten Bereich die maximale Kolktiefe
erfasst werden kann.
k
5 g
max.t =λ (D*,X )
a           (7-16)
 
 Auch andere geometrische Zielgrößen, wie bspw.
die Länge des Kolkloches oder die Höhe der
Kolkbank können mit Gl. (7-16) erfasst werden, d.h.
die geometrische Zielgröße max.tk ist durch jede
andere, die Kolkgeometrie betreffende Größe, aus-
tauschbar. Im nachfolgenden wird entsprechend der
anfänglichen Fragestellung zur maximalen Kolktiefe
der Ansatz nach Gl. (7-16) überprüft.
 
 7.4 Experimentelle Untersuchun-
gen
 Ziel der experimentellen Untersuchungen ist der
Nachweis, dass mit Gl. (7-16) der Einfluss von spe-
zifisch leichten Sohlenmaterialien und der Einfluss
der Zähigkeit auf den hydraulisch-sedimentologi-
schen Prozess des Auskolkens erfasst werden kann.
Zum Einen soll dabei die Frage nach den Ähnlich-
keitskriterien bei der Übertragung zwischen Natur
und Modell geklärt werden, zum Anderen soll mit
dem Ansatz die Prognoserechnung für die maximale
Kolktiefe verbessert werden.
 Zur Klärung der obigen Fragestellung wird das Ver-
suchsprogramm zweigeteilt. Im ersten Teil der Un-
tersuchungen werden Versuche zur Frage nach der
Übertragung zwischen Natur/Modell durchgeführt.
Hierbei soll die grundsätzliche Eignung der Variablen
D* und Xg überprüft werden und aus den dimensi-
onslosen Kennzahlen Ähnlichkeitskriterien abgeleitet
werden. Im zweiten Teil der Untersuchungen soll der
Berechnungsansatz nach Gl. (7-16) für einen breiten
Anwendungsbereich verifiziert werden. Zur Klärung
dieser Fragestellung werden weitere experimentelle
Untersuchungen durchgeführt und auch Untersu-
chungen herangezogen, die aus der Literatur ver-
fügbar waren.
 Die experimentellen Untersuchungen wurden mit vier
Versuchsmaterialien in 2 Versuchsserien durchge-
führt. Für die Versuchsserie 1 (D* = 38) wurde das
Kunststoffgranulat Acetalharz (dm = 2,60 mm,ρ = 1390 kg/m3) und ein Quarzsand 1 mit einem
mittleren Durchmesser d50 = 1,58 mm ausgewählt;
für die Versuchsserie 2 (D* = 19) das Kunststoffgra-
nulat Polystyrol (dm = 2,76 mm, ρ = 1040 kg/m3) und
ein Quarzsand 2 mit einem mittleren Durchmesser
d50 = 0,82 mm, vgl. Tab. 7.4. Die Körnungslinien der
Quarzsande sind in Bild 7.10 dargestellt.
 
Kennzahlen
Acetalharz Sand 1
Polysty-
rol
Sand 2
Materialdichte
[kg/m3]
1390 2650 1040 2650
Korndurchmesser
d50[mm]
2,60 1,58 2,76 0,82
Sed.Durchmesser
D*
38 38 19 19
Tab. 7.4: Kennwerte der Versuchsmaterialien
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Der Quarzsand 1 bestand nahezu aus einem Ein-
korn [Ungleichförmigkeit σ = (d84/d16)0,5 = 1,15], die
Körnungslinie des Quarzsandes 2 mit einer Un-
gleichförmigkeit σ = 1,31 besaß eine etwas ausge-
prägtere Körnungslinie.
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Bild 7.10: Körnungslinien der Versuchssande
Die verwendeten Kunststoffgranulate bestanden aus
Einkornmaterial. Die Kornform des Acetalharzes
entsprach in etwa der natürlichen Kornform des
Quarzsandes, vgl. Bild 7.12, die Kornform des Po-
lystyrols war zylinderförmig, vgl. Bild 7.13.
Bild 7.12: Kornform des Acetalharz-Granulats
 Bild 7.13: Kornform des Polystyrol-Granulates
Die experimentellen Hauptuntersuchungen wurden
in einer Versuchsrinne des Leichtweiß-Instituts für
Wasserbau der TU Braunschweig durchgeführt. Die
Versuchsrinne besitzt verglaste Seitenwände und
war 11m lang, 0,30m breit und 0,60m tief, vgl. Bild
7.14. Der Zufluss zur Versuchsrinne wurde mit ei-
nem induktiven Durchflussmesser (IDM) gemessen.
Der Wasserstand wurde durch eine Wehrklappe am
Ende der Rinne reguliert und mit einem verfahrbaren
Pegel gemessen.
Draufsicht
Längsschnitt
Überdruck-
Ventil
Piezom eter
W ehrklappeGlaswandung
W asserzuführung
m it IDM
Ablauf
W ehrklappe
Fahrbarer
Messpegel
Sedim entbett
Fahrbarer
MesspegelSchütztafel
Schütztafel
Geschlossener Einlauftank
 Bild 7.14: Versuchsaufbau für die Kolkversuche
Die Versuchsrinne besaß einen geschlossenen Ein-
lauftank. Dadurch war es möglich, auch Druckhöhen
zu erzeugen, die die Tiefe der Rinne überschritten.
Die Druckhöhe im Einlauftank wurde in einem außen
am Einlauftank hochgeführten Piezometer gemes-
sen. Zwischen dem Einlauftank und der Versuchs-
rinne wurde ein senkrechtes Planschütz montiert,
welches in der Vertikalen regulierbar war. Hinter dem
Planschütz wurde ein Sedimentbett mit einer Länge
von 2m und einer Tiefe von 25cm eingebaut.
 
 Besondere Anforderungen wurden an die Messun-
gen der Kolkgeometrie gestellt. Eine Messung der
Kolkoberfläche während eines Kolkprozesses ge-
staltete sich schwierig, da durch die kontinuierliche
Eintiefung des Kolkprozesses die Oberfläche ständi-
gen Veränderungen unterlag. Zudem lagen im Kol-
kloch erhebliche Sedimentkonzentrationen vor. Vor-
versuche ergaben, dass der Einfluss der Glaswand
auf die Kolkgeometrie vernachlässigbar war und
damit über die gesamte Rinnenbreite ein Kolkloch
mit annähernd gleicher Kolkgeometrie vorlag.
 
 Auf die Glaswand der Rinne wurde daraufhin von
außen eine transparente Folie mit Abstandsraster
aufgebracht. Die Kolkformen wurden videometrisch
erfasst und chrarakteristische Zeitpunkte während
des Kolkprozesses auf das Abstandsraster aufgetra-
gen, vgl. Bild 7.15.
 
 Damit konnten die zeitlich veränderlichen Kolkgeo-
metrien während des Kolkprozesses erfasst werden.
Zudem wurden die Kolkgeometrien mit einem
Stechpegel in Rinnenmitte ausgemessen. Dies er-
folgte als Kontrollmessung, sobald die Sedimentkon-
zentrationen im Kolkloch nachließen und die Soh-
leneintiefungen nur noch geringfügig fortschritten.
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 Bild 7.15 Messeinrichtungen zur Aufnahme der Kolkgeo-
metrien
7.5 Ergebnisse
7.5.1 Übertragung Modell/Natur
Für die Frage nach geeigneten Übertragungskriteri-
en zwischen Natur und Modell sollen zunächst zwei
Versuche vorgestellt werden: Versuch 1 wurde mit
Quarzsand 1, d50=1,58mm (D*=38) und Versuch 2
mit Acetalharz , dm=2,6mm (ebenfalls D*=38) durch-
geführt. Die Eingangsdaten sind in Tab. 7.5 zusam-
mengestellt.
Versuch 1
Grobsand
Versuch 2
Acetalharz
Bauwerksgeometrie
Schützöffnung a [m] 0,02 0,02
Schwellenhöhe s [m] 0 0
Vorbodenlänge l [m] 0,10 0,10
Hydraulik
Abfluss Q [l/s] 4,7 3,0
Fließgeschw.1) va [m/s] 0,77 0,49
Unterwassertiefe hu [m] 0,20 0,20
Sediment
Sed. Durchmesser D*
[1]
38 38
Feststoffdichte ∆F
[kg/m3]
2650 1390
Korndurchmesser d
[mm]
1,58 2,6
1) Fließgeschwindigkeit in der Schützöffnung
Tab. 7.5: Versuchsdaten
Beide Versuche besaßen identische Bauwerksab-
messungen und den gleichen Unterwasserstand. Die
Bauwerksabmessungen (Schützöffnung a, Schwel-
lenhöhe s und die Vorbodenlänge l) sowie die Unter-
wasserstände hu von Versuch 1 und Versuch 2 stan-
den damit in einem Verhältnis 1:1 zueinander. Die
Fließgeschwindigkeit in der Schützöffnung betrug in
Versuch 1 va =0,77m/s, in Versuch 2 va= 0,49 m/s.
In beiden Versuchen lag über die gesamte Ver-
suchsdauer der an der Sohle anliegende Abfluss-
strahl vor. Die maximale Kolktiefe wurde in Versuch
1 nach rd. 4 h 5min erzielt. Danach erfolgte keine
weitere Eintiefung des Kolkloches, jedoch eine wei-
tere Ausdehnung in Längsrichtung, wie die Aufnah-
men der Kolkgeometrie nach 22 Stunden Versuchs-
zeit dokumentieren, vgl. Bild 7.16.
Im Versuch 2 wurde die maximale Kolktiefe bereits
nach 2h 20min Versuchsdauer erreicht. Wie Bild
7.17 zeigt vollzog sich auch hier eine weitere Längs-
entwicklung des Kolkes; die Tiefe des Kolkes nahm
nicht weiter zu.
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Bild 7.16: Zeitlicher Verlauf des Kolkprozesses  für Ver-
such 1, Quarzsand d=1,58mm
Obwohl in Versuch 1 und Versuch 2 zwei völlig un-
terschiedliche Sohlenmaterialien verwendet wurden
und die Versuchsdauer bis zum Erreichen der maxi-
malen Kolktiefe ebenfalls erhebliche Unterschiede
aufwies, zeigen Bild 7.16 und 7.17 dass in beiden
Versuchen sehr ähnliche Kolkgeometrien mit einer
maximalen Kolktiefe von rd. 7,5 cm erzielt wurden.
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Bild 7.17: Zeitlicher Verlauf des Kolkprozesses für Versuch
2, Acetalharz
Eine Überlagerung der Kolkgeometrien zeigt die
deutliche geometrische Übereinstimmung zwischen
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den beiden Versuchen, vgl. Bild 7.18. Sowohl die
Kolkform, wie auch die erzielte maximale Kolktiefe
sind bis auf geringe Abweichungen nahezu iden-
tisch, was darauf hindeutet, dass die hydraulisch-
sedimentologischen Prozesse der beiden Auskol-
kungsvorgänge grundsätzlich übereinstimmen.
Demzufolge müssen auch die charakteristischen
Kennzahlen beider Versuche in gleichen Relationen
zueinander stehen.
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Bild 7.18: Überlagerung der maximalen Kolkgeom. aus
Versuch 1 und 2
Eine Zusammenstellung der Kennzahlen für beide
Versuche in Tab. 7.6 zeigt, dass die hydraulischen
Kennzahlen erhebliche Unterschiede aufweisen. Das
grundlegende Kriterium für die Ähnlichkeit der Hy-
draulik in physikalischen Modellen, nämlich die
Gleichheit der hydraulischen Froude-Zahlen, steht in
einer Relation von Frr=1,57 zueinander. In gleicher
Weise unterscheiden sich auch die Abflüsse, Fließ-
geschwindigkeiten und Reynolds-Zahlen.
Die Relationen wesentlicher sedimentologischer
Kennzahlen unterscheiden sich ebenfalls. Die Rela-
tion der kritischen Fließgeschwindigkeit beträgt vcrit,r
=1,67 und die Relation der Sinkgeschwindigkeit be-
trägt vs,r=1,38.
Kennzahl Einheit Versuch 1
Grobsand
d50=1,58mm
Versuch 2
Acetalharz
dm=2,6mm
Relation
Versuch1
/Versuch2
Hydraulische Kennzahlen
Q [m3/sm 0,0155 0,0099 1,57
va [m/s] 0,77 0,49 1,57
Fra [1] 1,75 1,11 1,57
Fr1 [1] 3,66 2,33 1,57
Fru [1] 0,056 0,0357 1,57
Rea [1] 14184 9054 1,57
Sedimentologische Kennzahlen
d [mm] 1,58 2,6 0,607
ρ' [1] [1] 1,65 0,39 4,23
D* [1] 38 38 1,0
Fr*krit1) [1] 0,37 0,37 1,0
vo*,krit [m/s] 0,031 0,019 1,63
vcrit [m/s] 0,323 0,194 1,67
vs [m/s] 0,158 0,114 1,38
Hydraulisch-sedimentologische Kennzahlen
Xg [1] 48 48 1,0
Frg [1] 4,83 4,95 0,98
Reg [1] 1121 1177 0,95
va/vcrit [1] 2,39 2,56 0,93
(va-vcrit)/vs [1] 2,85 2,63 1,08
Geometrische Größen
max.tk [m] 0,075 0,076 0,99
a [m] 0,02 0,02 1,0
max tk/a [1] 3,75 3,80 0,99
hu [m] 0,200 0,200 1,0
hu/a [1] 10 10 1,0
hu/d [1] [1] 127 76,9 1,65
Zeit
T [s] 4h5min 2h20min 1,75
1) Fr*krit: kritische Feststoff-Froude-Zahl berechnet nach Van Rijn
Tab. 7.6 : Ähnlichkeitstheoretische Kennzahlen
Wie bereits einleitend erwähnt, wird die Gleichheit
von beiden Kriterien vcrit,r.vs,r oftmals als Grundlage
bei den Ähnlichkeitsbetrachtungen mit spezifisch
leichten Sohlenmaterialien verwendet. Wie die Er-
gebnisse aus Versuch 1 und Versuch 2 jedoch zei-
gen sind die Unterschiede dieser Kennzahlen mit
vcrit,r=1,67 und vs,r=1,38 erheblich.
Die Relationen der hydraulisch-sedimentologischen
Kennzahlen, wie die kornbezogenen-Froude-Zahlen
und die kornbezogenen Reynolds-Zahlen liegen mit
Frg,r=0,98 und Reg,r=0,95 nahe bei 1. Ein Vergleich
der kornbezogenen-Widerstandszahl Xg zeigt, dass
die Relation dieser Kennzahl für den Versuch 1 und
den Versuch 2 mit Xg,r =1 vorliegt. Da in beiden Ver-
suchen die Zielgröße tk/a, wie auch die Form der
Kolke nahezu identisch (1:1) ist, bedeutet dies, dass
mit Xg eine Kennzahl vorliegt, die die unterschiedli-
chen hydraulisch-sedimentologischen Interaktionen
erfasst, die zu diesem Ergebniss führen.
Mit der kornbezogenen Widerstandzahl Xg und dem
sedimentologischen Durchmesser D* liegen somit
zwei Kennzahlen vor, mit denen der Kolkprozess im
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hydraulischen Übergangsbereich beschrieben wer-
den kann.
Wird Versuch 1 (Quarzsand, d=1,58mm) als Natur-
versuch und der geometrisch identische Versuch 2
(Acetalharz) als Modellversuch bezeichnet, so erge-
ben sich zwei Bedingungen für die Ähnlichkeit hy-
draulisch-sedimentologischer Experimente im hydr.
Übergangsbereich und zwar:
D*r =1            (7-17)
Xg,r=1             (7-18)
Aus diesen Relationen können schließlich die für die
praktische Anwendung notwendigen Ähnlichkeits-
kriterien abgeleitet werden:
Aus Bedingung 1 ergibt sich, dass die sedimentolo-
gischen Durchmesser des Naturmaterials und des
Modellmaterials gleich sein müssen:
3
r
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r
r
1/3'
r
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1/3'
M
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1/3'
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1/3
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'
M
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
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


== (7-19)
Bedingung 1 führt zur Gleichung ρ'r=dr-3, was be-
deutet, dass die Relation der Dichten des Sohlen-
materials zum Verhältnis der Korndurchmesser dr-3
stehen. Anders ausgedrückt bedeutet dies, dass das
Verhältnis der Korndurchmesser durch ∆'r-1/3=dr be-
stimmt ist.
Bedingung 2 fordert die Gleichheit der kornbezoge-
nen Widerstandszahl Xg zwischen Natur und Modell:
' 2
N N
2 ' 2 -1
a,Ng,N N N a,N ' 2 -1
g,r r r a,r' 2 -1' 2
g,M M M a,MM M
2
a,M
' -3 -3 2 -1 -1
r r r r a,r r a,r
Bedingung 2:
ρ gd
vX ρ d v
 X = = = =ρ d v =1
X ρ d vρ gd
v
mit: ρ =d d d v =1 d =v
ν
ν
    
    
→ →
(7-20)
Aus dieser Bedingung ergibt sich unter Einbeziehung
der Gl. (7-19) die Beziehung dr-1=va,r, was bedeutet,
dass der Geschwindigkeitsmaßstab va,r aus der Re-
lation der Korndurchmesser abgeleitet werden muss.
Weiterhin lässt sich aus Bedingung 2 der hydrauli-
sche Zeitmaßstab ableiten. In beiden Versuchen
liegen unterschiedliche Fließgeschwindigkeiten in
der Schützöffnung vor, die jedoch über die gesamte
Versuchsdauer in einem konstanten Verhältnis zu-
einander stehen. Die Relation der Fließgeschwindig-
keiten betrug zwischen Versuch 1 und 2 vA,r=1,57.
D.h. die Zeit die die Wasserteilchen in Versuch 1 und
Versuch 2 für dieselbe Wegstrecke benötigen, steht
in einem Verhältnis tr=1,57 zueinander. Mit Bedin-
gung 2 leitet sich danach der hydraulische Zeitmaß-
stab ab:
 
 2H,r r rt =ρ' d            (7-21)
 
 Der Zeitmaßstab ist -wie auch der Geschwindig-
keitsmaßstab- im hydraulischen Übergangsbereich
abhängig von der relativen Dichte der Sohlenmate-
rialien und dem Korndurchmesser. Mit Bedingung 1
(ρ'r=dr-3) zeigt sich, dass auch der hydraulische
Zeitmaßstab aus dem Maßstab der Korndurchmes-
ser abgeleitet werden muss.
 1rr.H dt −= (7-22)
Der hydraulische Zeitmaßstab entspricht bei hydrau-
lisch-sedimentologischen Vorgängen nicht dem
Maßstab mit dem die Feststoffbewegungen zueinan-
der in Relation stehen /Yalin 1971/, /Mertens 1987/.
Da mit unterschiedlichen Fließgeschwindigkeiten
identische Kolkgeometrien erzeugt wurden, kann da-
von ausgegangen werden, dass die hydraulisch-se-
dimentologischen Vorgänge ebenfalls in zeitlich ähn-
lichen Verhältnissen ablaufen. Wird davon ausge-
gangen, dass die Drehbewegung der im Kolk vorlie-
genden Walzen ähnlich verlaufen, und ein unverzerr-
tes Modell vorliegt, so entspricht der Längenmaßstab
lr dem Höhenmaßstab hr. Ein transportiertes Teil-
chen in der Natur muss also in Längs- und Höhen-
richtung einen um den geometrischen Maßstab grö-
ßeren Weg zurücklegen, als das äquivalente Soh-
lenmaterial im Modell. Die Transportbewegung er-
folgt dabei in einem Verhältnis, in dem die Transport-
bzw. Erosionsgeschwindigkeiten der beiden Soh-
lenmaterialien zueinander stehen. Im betrachteten
Fall wird das Teilchen mit der Relation der Fließge-
schwindigkeit transportiert. Für den Zeitmaßstab des
Feststofftransports ergibt sich demnach die Relation
F,r r r rt =h l v (7-22)
Ettmer: Auskolkungen unterhalb von Stauschützen
BAW-Workshop: Boden- und Sohl-Stabilität – Betrachtungen an der Schnittstelle zwischen Geotechnik und Wasserbau
7-15
Die Bedeutung der obigen Herleitungen für die prak-
tische Durchführung experimenteller Untersuchun-
gen soll nachfolgend anhand eines Beispieles er-
läutert werden:
Beispiel Bauwerk:
- Wehranlage mit scharfkantigem Planschütz, Breite
10m, Schützöffnung a=0,70m; Hydraulik: ho=6,5m,
hu=5,0m, (Q=25,3m3/s) va=3,61 m/s; Sohlenmaterial:
Sand d50=1,2mm (ρ=2650kg/m3) Modellmaßstab
gewählt: M.: 1:20.
- Vorgehensweise:
Schritt 1: Auswahl eines Kunststoffgranulates.
Ausgewählt wird das Kunststoffgranulat Polystyrol
mit einer relativen Dichte ρ'=0,04
Schritt 2: Berechnung des erforderlichen Korn-
durchmessers mit Bedingung 1:
mm4,15d1
d
1,2
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1,65
dρ
dρ1dρ
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M
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1/3'
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r
1/3'
r =→=

=→=
Mit der Auswahl des Kunststoffgranulates Polystyrol
als Modellsediment ergibt sich aus Bedingung 1 ein
erforderlicher Korndurchmesser des Polystyrols von
4,15 mm. Die Relation der Korndurchmesser beträgt:
29,0
15,4
20,1dr == 
Mit der Festlegung des Modellsedimentes kann die
Relation der Fließgeschwindigkeiten va,r festgelegt
werden. Mit Bedingung 2 ergibt sich:
-1 N
r r N M
M
v 1Bedingung 2: v =d = v =3,45v
v 0,29
→ →
Die Fließgeschwindigkeit in der Natur ist also 3,45-
mal so groß wie im physikalischen Modell. Bei einer
Fließgeschwindigkeit von va,N=3,61m/s errechnet
sich eine Fließgeschwindigkeit im Modell zu
va,M=1,05m/s. Der hydraulische Zeitmaßstab beträgt
2
2
H,r r r
1,65 1,2t = ρ' d = × =3,45
0,04 4,15
    ,
 was bedeutet, dass die Untersuchungen im Modell
3,45-mal so schnell ablaufen, wie in der Natur.
 Der Zeitmaßstab für den Feststofftransport beträgt:
 138045,32020vlht rrrr,F =⋅⋅== .
 
 Der hydraulisch-sedimentologische Prozess verläuft
also erheblich langsamer ab, als der hydraulische
Prozess. Zum Vergleich sind die empirischen Zeit-
maßstäbe nach /Breusers 1967, 1991/ und /Dietz
1969/ aufgeführt.
 tF,rBREUSERS (1967)=351
 tF,rDIETZ (1969)=1250
 tF,rBREUSERS (1991)=1076
 
 Wiederum zeigt sich, dass die Größenordnungen
insbesondere mit den beiden neueren empirischen
Ansätzen nach /Dietz 1969/ und /Breusers 1991/
übereinstimmen. Damit sind alle wesentlichen Grö-
ßen für die Durchführung eines physikalischen Mo-
dells bestimmt. Der physikalische Modellversuch
liefert als Ergebnis die maximale Kolktiefe, die dann
im geometrischen Maßstab 1:20 auf die Natur über-
tragen werden kann.
Darauf hinzuweisen ist, dass die Untersuchungen
mit nahezu einkörnigen Sohlenmaterialien durchge-
führt wurden. Der Einfluss der Ungleichförmigkeit auf
den Erosionsprozess ist nicht enthalten.
7.5.2 Quantifizierung des Ansatzes
Zur Quantifizierung des Berechnungsansatzes wur-
den weitere 42 Einzelversuche durchgeführt und
zudem eine Datenbank mit 248 Einzelversuchen aus
der Literatur ausgewertet.
Die Auswertung der 42 Einzelversuche zeigte zu-
nächst, dass bei einer Auftragung tk/a gegen Xg, die
Messergebnisse für die Versuchsserie 1 D* = 38
(Quarzsand d = 1,58 mm und Kunststoffgranulat
Acetalharz d = 2,6 mm)  deckungsgleich lagen,
ebenso die Messergebnisse der Versuchsserie 2 D*
= 19 (Quarzsand d = 0,82 mm und Kunststoffgranu-
lat Polystyrol d = 2,76 mm), vgl. Bild 7.19.
1
10
100
1 10 100 1000σg-1Xg [1]
m
ax
.t k
/a
 [1
]
Grobsand D*=19
Polystyrol D*=19
 Acetalharz D*=38
 Grobsand D*=38
Bild 7.19: Überlagerung der Versuchsreihen aus Quarz-
sand und Kunststoffgranulat
Die unterschiedlichen Korndurchmesser und unter-
schiedlichen relativen Dichten werden in D* somit
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hinreichend erfasst. Weiterhin ist der Verlauf der
Messergebnisse physikalisch plausibel, was sich
darin zeigte, dass bei gleichem D* mit größer wer-
dender kornbezogener Widerstandszahl Xg die Kolk-
tiefen abnehmen.
Die Ergebnisse der Versuchsserie 2 (D*=19) liegen
in der Auftragung tk/a=f(Xg) links der Messergebnisse
der Versuchsserien D*=38, d.h. der Widerstand ge-
gen Erosion war geringer als für das gröbere Soh-
lenmaterial.
Was sich jedoch auch zeigte, war eine systemati-
sche Abweichung der Kolktiefen in den Versuchsse-
rien 3 und 4. Obwohl der gleiche sedimentologische
Durchmesser D*=19 vorlag, waren die Verläufe der
beiden Messreihen verschoben. Dies konnte darauf
zurückgeführt werden, dass in der Versuchsserie 2
ein Quarzsand mit einer Ungleichförmigkeit σ>1,3
verwendet wurde und dadurch Abpflasterungser-
scheinungen auftraten. Durch die Ungleichförmigkeit
des Sohlenmaterials entstanden geringere Kolktie-
fen, als für das vergleichbare Einkornmaterial aus
Polystyrol. Wurde die Ungleichförmigkeit berücksich-
tigt, so zeigte sich, dass die Versuchsserien annä-
hernd deckungsgleich verlaufen.
Eine Auswertung der zusätzlichen Messdaten der
Datenbank zeigte, dass mit den zur Verfügung ste-
henden Daten eine Erweiterung des aus den eige-
nen Versuchsreihen resultierenden Berechnungsan-
satzes durchgeführt werden konnte, vgl. Bild 7.20.
Die erweiterte Auftragung der Versuchsdaten bestä-
tigte die aufsteigende Reihung von D* über Xg. Auch
Untersuchungen mit Luft, folgten dem Verlauf der in
Wasser gewonnenen Messergebnisse. In der di-
mensionslosen Auftragung kann also auch eine Va-
riation der kinematischen Viskosität erfasst werden.
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D*=158
D*=93
D*=58
D*=54
D*=46D*=3D*=19 D*=139
Bild 7.20: Erweiterung der Versuchsdaten mit Messdaten
aus der Literatur
Weiterhin zeigte sich, dass die Messergebnisse für
D*≥150 mit einem funktionalen Verlauf erfasst wer-
den können. Dies deutet darauf hin, dass für D*>150
der hydraulisch raue Bereich vorliegt und nur noch
der Einfluss der kornbezogenen Froude-Zahl Frg
maßgebend ist. Die Aufreihung steigender sedi-
mentologischer Durchmesser über Xg entspricht
demnach einer Auftragung vom hydraulisch glatten
Bereich über den hydraulischen Übergangsbereich
zum hydraulisch rauen Bereich.
Aus den experimentellen Untersuchungen wurden
mit Hilfe einer Parameteranalyse zwei Berechnungs-
ansätze aufgestellt. Für sedimentologische Durch-
messer 20<D*<150 (hydraulischer Übergangsbe-
reich) ergab sich nachfolgender Berechnungsansatz:
-1,56
2 g gc X (-9,31D* X )k
1
max.t =c e =(13lnD*-16) e
a
        (7-23)
für D*>150 (hydraulisch rau) wurde der exponentielle
Zusammenhang
)X0035,0(k ge44
a
t.max −= (7-24)
ermittelt. Die obigen Ansätze gelten für Einkornmate-
rialien und für den an der Sohle anliegenden Ab-
flussstrahl.
Mit den Messdaten der Datenbank wurde eine um-
fassende Nachrechnung der Literaturmessdaten zur
maximalen Kolktiefe durchgeführt und der entwik-
kelte Berechnungsansatz validiert, vgl. Bild 7.21.
Eigener Ansatz: tk/a=c1 e c2Xg
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 Bild 7.21: Nachrechnung der Literaturmessdaten
Der Vergleich zwischen Rechnung und Messung
zeigte, dass mit dem Berechnungsansatz eine deut-
liche Verbesserung gegenüber bisherigen Ansätzen
erzielt werden konnte. Die oftmals systematischen
Abweichungen, die in den bestehenden Ansätzen
auftraten, entfallen.
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7.6 Zusammenfassung
Nach wie vor kommt es an Bauwerken die in Fließ-
gewässern gegründet werden zu spektakulären
Schadens- und Zerstörungsfällen durch Erosionen
an der Gewässersohle. Insbesondere an Brücken
und im Unterwasser von Wehranlagen entstehen
durch die Erosionen Kolklöcher, die enorme Tiefen
aufweisen können. Eine wesentliche Fragestellung
im Wasserbau ist die Frage nach der zu erwartenden
maximalen Kolktiefe am Bauwerk. Weder die Be-
rechnung der Kolktiefe mit den bauwerksspezifi-
schen Berechnungsansätzen, noch der physikali-
sche Modellversuch liefert z.Z. zufriedenstellende
Ergebnisse mit denen eine sichere Prognose zur
maximalen Kolktiefe geliefert werden kann.
Eine wesentliche Ursache sind fehlende Übertra-
gungskriterien zwischen dem physikalischen Modell
und der Natur im so genannten hydraulischen Über-
gangsbereich. Werden im physikalischen Modell
Sohlenmaterialien verwendet, wie bspw. Sande oder
Kunststoffgranulate, erlangt der Einfluss der Zähig-
keit des Wassers eine Bedeutung für die hydrau-
lisch-sedimentologische Interaktion des Auskol-
kungsprozesses. Die Aussagen aus dem physikali-
schen Modell für hydraulisch-sedimentololgische
Prozesse sind deshalb zumeist nur qualitativ.
Durch einen dimensionsanalytisch hergeleiteten
Ansatz mit einer neuen dimensionslosen Kennzahl
konnte im physikalischen Modell gezeigt werden,
dass die Übertragung des Kolkprozesses zwischen
dem physikalischen Modell und der Natur verbessert
werden kann. Zur Validierung der Übertragungskrite-
rien wurden experimentelle Untersuchungen u.a. mit
Kunststoffgranulaten in der Versuchshalle des
Leichtweiß-Institutes für Wasserbau durchgeführt.
Zudem wurde ein Berechnungsansatz für die maxi-
male Kolktiefe hinter unterströmten Wehranlagen
aufgestellt, mit dem die Prognose für die Bemes-
sung, oder auch Sanierung eines Bauwerkes ver-
bessert werden kann.
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8 Ankergrundfestigkeit – Versagensgründe
Stability of Soil Beds concerning Anchoring – Reasons for Failure
H. Schulz
Universität der Bundeswehr, München
University of the German Federal Armed Forces (UniBwM), Munich, Germany
KURZFASSUNG: Der Beitrag beschäftigt sich mit der Stabilität von Gewässersohlen unter der Einwirkung von
Wellen, das bei vor Anker liegenden Schiffen eine Rolle spielt. Es werden auf der Basis von einfachen Ansät-
zen, die auf Arbeiten von Köhler in der Bundesanstalt für Wasserbau zurück gehen, die Einwirkung von regel-
mäßigen Wellen auf die Verflüssigungen der Gewässersohle aufgezeigt. Unter den zyklische Verflüssigungen
verschwindet der Widerstand des Bodens der Gewässersohle gegen den Ankerzug. Während der Zeitspanne
der Verflüssigung kann daher ein Anker in dem verflüssigten Boden ohne nennenswerten Widerstand dem An-
kerzug nachgeben. Damit treibt das vor Anker liegende Schiff in der Windrichtung ab, was bei auflandigem
Wind zur Strandung führen kann. Eine solche Strandung unter Anker wird am Beispiel des brennenden Holz-
frachters Pallas, der im Jahre 1998 vor der Schleswig-Holsteinischen Küste strandete, betrachtet.
ABSTRACT: The paper describes a phenomenon of bed stability where effects of wave loading play a special
role for the safety of anchoring vessels. Using a simplified approach, which is based on the work carried out by
Köhler at the Federal Waterways Engineering and Research Institute, it is shown what effects steady waves
have on causing fluidisation of sea and river beds. During cyclic fluidisation phases  the resistance of the sea
bed diminishes against the anchoring strain and therefore the anchorage may fail to fulfill the shear resistance
requirements. In such a case the vessel would drift in the wind direction. By prevailing onshore winds a vessel is
in danger of being driven ashore. Using the case study of the burning wood-laden freighter “Pallas”, which was
ship wrecked in 1998 on the coast line of Schleswig-Holstein, comparative investigations have been viewed and
examined.
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8.1 Einleitung
Auf Schiffen, die vor Anker liegen, muss eine Anker-
wache an Bord sein, deren Aufgabe es ist, die An-
kerposition des Schiffes zu überwachen. Im GPS -
Zeitalter übernimmt diese Aufgabe ein Computer,
der ein Warnsignal ertönen lässt, wenn das Schiff
einen zuvor definiertem Bereich um seine Ankerpo-
sition verlässt, wenn es also zu driften beginnt. Of-
fensichtlich kann man nicht davon ausgehen, dass
sich die Position vor Anker liegender Schiffe nicht
verändert. Was sind die Gründe für das Verdriften,
unter welchen Bedingungen geschieht das? Wie
kann die Ankergrundfestigkeit abgeschätzt werden.
Die nachfolgenden Betrachtungen zur Ankergrund-
festigkeit können nicht den Anspruch wissenschaftli-
cher Durchdringung des Themas für sich in An-
spruch nehmen und sollen das auch nicht. Sie sind
eher als eine Studie des Problems zu betrachten und
sollen zeigen, wo überall die beharrliche Arbeit des
heute zu Ehrenden Früchte der vertieften Erkenntnis
trägt. Sie sollen auf eine Problematik hinweisen, die
für Bauingenieure allenfalls im Offshore-Bereich
relevant wird, dagegen Nautiker häufig vor schwieri-
ge Fragen stellt. Neben der Erscheinung des Drif-
tens vor Anker liegender Schiffe können auch See-
zeichen erheblich verdriften, was ernsthafte Konse-
quenzen für die Sicherheit und Leichtigkeit des
Schiffsverkehrs haben kann.
8.2 Grundlagen
Die Anfänge der Betrachtung des Ankerwiderstan-
des der Gewässersohle können letztlich auf Unter-
suchungen zurück geführt werden, bei denen der
Einfluss variierender Wasserdrücke auf den Span-
nungszustand unter der Gewässersohle behandelt
wurde. Die Grundlage aller Untersuchungen stellt die
Konsolidationsgleichung von Biot, 1941, dar, mit der
das Konsolidationsverhalten des Dreiphasenstoffes
beschrieben wird. Zahlreiche Publikationen beschäf-
tigen sich seither mit diesem Thema, wobei in den
70-ger Jahren elastisches Verhalten des Bodens
unter der Gewässersohle im Vordergrund stand,
während in den letzten Jahren mit Koenders, Köhler
und Schwab Ansätze verfolgt worden sind, bei de-
nen die Fluidisierung nichtbindiger Gewässersohlen
mit einem visko-plastische FE-Modell in den Focus
gerückt sind (Schwab, R. und Köhler, H.-J., 2002,
Koenders, M. A., 2002).
Die folgenden Betrachtung zur Ankergrundfestigkeit
sollen, dem Rahmen des heutigen Tages entspre-
chend, auf die Ansätze von Köhler aufgebaut wer-
den, die von ihm im Zusammenhang mit der Stand-
sicherheit von Deckwerken entwickelt und erstmals
1986 einem größeren Publikum vorgestellt worden
sind (Schulz, H.; Köhler, H.-J., 1986). Kernpunkt der
Betrachtung ist die Annahme eines Dreiphasensy-
stems aus Feststoff, flüssiger und gasförmiger Pha-
se auch im als gesättigt angesehenen Boden unter
der Gewässersohle. Die Anwesenheit der gasförmi-
gen Phase bedingt bei Druckänderungen in der flüs-
sigen Phase Volumenänderungen, die in Abhängig-
keit von den Entwässerungsbedingungen und der
Kompressibilität des Korngerüstes zeitverzögert
eintreten und daher den Druckausgleich auch zeit-
verzögert eintreten lassen. Dies führt bei Abnahme
des Drucks an der Gewässersohle zu Porenwas-
serüberdrücken im Boden unter der Gewässersohle
und umgekehrt, zu Porenwasserunterdrücken und
damit Zunahme der effektivem Spannungen des
Bodens bei Zunahme des Drucks an der Gewässer-
sohle.
Für Stabilitätsfragen des Bodens unter der Gewäs-
sersohle stellen Porenwasserüberdrücke eine Her-
ausforderung für den Ingenieur dar. Ihre Quantifizie-
rung ist erforderlich, um standsichere Bauwerke zu
errichten. In besonderem Maße war für die WSV
diese Frage bei Deckwerken an Wasserstraßen re-
levant, bei denen der mit einem vorbeifahrenden
Schiff auftretende Wasserspiegelabsunk die
Druckänderung bewirkte, die im Untergrund zu Po-
renwasserüberdrücken führte und die Deckwerke
destabilisierte.
Bild 1 – Berechnungsmöglichkeiten des Porenwas-
serüberdrucks
Die Quantifizierung der Porenwasserüberdrücke war
daher ein vordringliches Problem, das von Köhler
vornehmlich durch Naturmessungen an Wasserstra-
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ßen, aber auch durch großmaßstäbliche Laborver-
suche [Köhler, 1989], angegangen worden ist. Dar-
aus konnte ein pragmatischer Ansatz zur Lösung der
Differentialgleichung (Bild 1) gewonnen werden, der
in einem Zahlenwert, dem sog. Porenwasserdruck-
parameter b, fast alle die, die Porendruckentwicklung
beschreibenden Einflüsse vereinigte (Bild 2), die zur
Lösung der Differentialgleichung des eindimensio-
nalen Problems1 benötigt werden.
Bild 2 – Der b-Wert als Funktion der Durchlässigkeit
(Theoretische Werte, Messwerte und Rechenwerte nach
MBB für eine Absunkdauer von Ta=5s)
In Bild 2 sind allerdings nur die Werte von b enthal-
ten, die bei Absunkereignissen an Wasserstraßen
auftreten. Für Absunkereignisse mit Absunkzeiten,
die über die an Wasserstraßen auftretenden hinaus-
gehen, muss auf theoretische Zusammenhänge
zurück gegriffen werden, die in Bild 3 wieder gege-
ben sind.
Zum leichteren Verständnis weiterer Bilder sei auf
folgende Zusammenhänge hingewiesen:
Speicherlänge LEs: LEs = √(T.cv)
mit:    T: Wellenperiode
                                                     
1 Auf die Wiedergabe der theoretischen Grundlagen
der Berechnung der instationären Porendrücke von
Drei-Phasensystemen soll hier nicht eingegangen
werden. Dazu wird auf die einschlägige Fachliteratur
verwiesen.
   cv: Konsolidierbeiwert
Porenwasserdruckparameter b:b= √π/LEs
Bild 3 – Einfluss von Absunkdauer und Durchlässigkeit auf
den Betrag des b-Wertes [Köhler, H.-J, 2003, Fragestel-
lungen aus der Wasser-Boden-Wechselwirkung im unge-
sättigten Boden unter Wasser, BAW-Kolloquium 23. Okt.
2002]
8.3 Porenwasserdrücke unter der
Gewässersohle
Mit dem in Bild 1 dargestellten Lösungsansatz ist die
in Bild 4 dargestellte Porenwasserdruckverteilung
infolge regelmäßiger sinusförmiger Wellen berechnet
worden. Die Annahme regelmäßiger sinusförmiger
Wellen liegt relativ weit neben der Realität, doch um
das Prinzip aufzuzeigen, soll dieser Ansatz ausrei-
chen. Entsprechend stellt der Ansatz des eindimen-
sionalen Porendruckausgleichs eine im vorliegenden
Rahmen hinnehmbare Vereinfachung dar, da die im
behandelten Beispiel auftretenden Wellenlängen L
wesentlich größer sind als die Einwirkungstiefe der
Druckdissipation, die Speicherlänge LEs (LEs << L/4).
Bild 4 - Druckamplitude und Porenwasserdruck
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Für die Eigenschaften der Gewässersohle wurden
folgende Werte angenommen:
Steifemodul Es : 25 MN/m²
Porenanteil n: 0,35
Durchlässigkeitsbeiwert k: 5.10-5 m/s
Sättigungsgrad S: 0,9
Der Durchlässigkeitsbeiwert k der Gewässersohle
repräsentiert einen gleichkörnigen Fein- bis Mittel-
sand, der aufgrund des Steifemoduls im ungestörten
Zustand etwa mitteldicht gelagert ist. Aus diesen
Daten ergibt sich eine Speicherlänge LEs = 0,67 m
bzw. ein b-Wert von b = 2,66. Dieser b-Wert liegt im
unteren, für steife und feste Böden geltenden Be-
reich des Bildes 2. Der für die Bemessung von
Deckwerken aufgrund von Versuchen anzusetzende
b-Wert ist beim gleichen Durchlässigkeitsbeiwert
größer und repräsentiert Böden mit geringerer Stei-
figkeit.
Die Daten der Wellen sind:
Wassertiefe d: 10 m
Wellenhöhe H: 3 m
Wellenlänge L: 93,4 m
Wellenperiode T: 10 s
Bild 4 zeigt die hydrostatischen Drücke infolge einer
durchlaufenden Welle in einem ebenen, lotrechten
Schnitt der Gewässersohle von etwa 187 m Länge
und 2 m Höhe. Dunkle blau Farben stellen niedrige
Drücke dar. Man erkennt deutlich den Einfluss der
Wellen und die Periodizität des Auftretens niedriger
und höherer Porendrücke in der Gewässersohle.
Aus den Porendrücken lassen sich die Porenwas-
serüber- und Unterdrücke gegenüber dem Ruhe-
wasserspiegel ermitteln (Bild 5). Die Bereiche war-
mer Farben stellen Bereiche mit Porenwasserüber-
drücken, bläuliche Farben solche mit Porenwas-
serunterdrücken gegenüber dem mittleren Wasser-
spiegel dar. Die Porenwasserüberdrücke dränieren
nach der Gewässersohle, da der Dränageweg dort-
hin wesentlich kürzer ist als zu den Bereichen von
Porenwasserunterdrücken in Richtung der Gewäs-
sersohle. Dadurch entstehen zur Gewässersohle
gerichtete instationäre Gradienten, die die Eigenge-
wichtsspannungen des Bodens reduzieren bzw.
aufheben. Bild 6 zeigt die rechnerische Verteilung
der effektiven Vertikalspannungen σv’ infolge der
Einwirkung durchlaufender Wellen unter eindimen-
sionaler Dränage. Man erkennt, dass rechnerisch
Bereiche mit negativen effektiven Vertikalspannun-
gen σv’ auftreten. Tatsächlich fluidisiert der Boden in
diesen Bereichen und verliert seine Reibungsfestig-
keit, da keine Kornkontakte mehr bestehen. Die
Ausdehnung der fluidisierten Bereiche wird aber
durch die instationäre Veränderung der maßgeben-
den Parameter während des Durchlaufens der Wel-
len beeinflusst, sodass die erhaltenen Ergebnisse
nur Näherungscharakter haben. Zutreffendere Er-
gebnisse erhält man beispielsweise mit dem Ansatz
von Köhler und  Koenders, 2001, bei dem nichtlinea-
re Zustandsänderungen des Bodens der Gewässer-
sohle berücksichtigt werden.
Bild 5 – Druckamplitude und Porenwasserüberdruck
Bild 6 - Druckamplitude und eff. Vertikalspannung
Als wesentlicher bodenmechanischer Effekt muss
die Tatsache festgehalten werden, dass ein be-
trachteter Ort an der Gewässersohle beim Durch-
laufen von Wellen zyklische Entfestigungen erfahren
kann, wenn die Wellen ausreichend hoch sind. Ver-
gleichsberechnungen haben gezeigt, dass dies bei
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den angesetzten Daten für den Boden, die Wasser-
tiefe, Wellenlänge und Wellenperiode bereits bei
Wellenhöhen von 70 cm beginnt.
8.4 Wirkungsweise von Ankern un-
ter dem Einfluss von Wellen
Die Vorstellung über die Wirkung von Ankern ist in
Bild 7 wieder gegeben. Danach geht man davon aus,
dass, je nach Ankerart, eine oder mehrere sog.
Flunken des Ankers sich unter der Wirkung der An-
kerzugkraft in die Gewässersohle eingraben und dort
über die Mobilisierung von räumlichem Erdwider-
stand die Haltekraft bewirken, die ein Verdriften ei-
nes Schiffes auch bei starkem Wind oder Sturm bzw.
Strömung verhindert. Bild 8 zeigt einige Ankertypen.
Allen ist gemeinsam, dass die Einwirkung der Zug-
kraft zusammen mit dem Bewegungsablauf des An-
kers zum Eingraben in die Gewässersohle führt, wie
dies Bild 7 zeigt.
Bild 7 – Wirkungsweise eines Ankers
Um die Haltekraft zu entwickeln, ist also Erdwider-
stand von Nöten, der nur mobilisiert werden kann,
wenn der Boden der Gewässersohle ausreichende
Reibungskraft aufbringt. Dazu wiederum ist Voraus-
setzung, dass der Boden möglichst hohe effektive
vertikale Spannungen aufweist. Diese sind unter
Wasser zwar durch den Auftrieb reduziert, sie rei-
chen aber im Allgemeinen aus, die erforderliche
Haltekraft aufzubringen, um ein Verdriften bei Wind
und Strömung zu verhindern.
Bild 8 – Beispiele von Ankern
Dies wird z.B. vom Germanischen Lloyd dadurch
sicher gestellt, dass Anforderungen an Ankerge-
wichte in Abhängigkeit von der Schiffsgröße zu be-
achten sind. Diese beruhen letztlich auf Jahrhun-
derten nautischer Erfahrungen, aber nicht auf Theo-
rien zur Ankerbemessung. Daher ist ein Verlust der
Haltekraft nicht auszuschließen, wenn besonders
ungünstige Bedingungen auftreten, da die zugrunde
gelegten Erfahrungen zweifellos einen Kompromiss
aus Sicherheit, Handhabung und Kosten darstellen.
Betrachtet man allerdings die Ankersituation unter
der Einwirkung von Wellen und den damit verbunde-
nen Fluidisierungsphasen, dann zeigt sich, dass bei
Bedingungen, wie sie Bild 6 zugrunde liegen, keine
kontinuierliche Haltekraft entstehen kann. Zwar wird
der Anker infolge seines Gewichtes tiefer in die flui-
disierte Gewässersohle eindringen bzw. regelrecht
darin versinken, als das ohne Fluidisierung der Fall
wäre, aber während des Durchgangs des Wellentals
über dem Anker geht die Haltekraft zurück oder gar
ganz verloren. Das hängt davon ab, ob der Anker mit
seinen Flunken so tief in die Gewässersohle eindrin-
gen kann, dass Widerstand unterhalb der fluidisier-
ten Tiefe mobilisiert wird. Gelingt dies nicht, wird der
Anker in der Fluidisierungsphase durch den Boden
wie durch eine zähe Flüssigkeit in der Richtung des
Ankerzuges gezogen.
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Da man davon ausgehen kann, dass der Anker,
wenn er keinen Halt findet, sich langsamer bewegt
als die Wellen, wird beim Durchgang des nächsten
Wellenberges unter den wieder ansteigenden effek-
tiven Vertikalspannungen in der Gewässersohle
auch die Haltekraft des Ankers wieder ansteigen und
damit wird die Drifttendenz des Schiffes solange
gestoppt, bis das nächste Wellental wieder zu einer
Fluidisierung führt.
Diese Situation ist bei Nautikern sehr gefürchtet,
zumal wenn das Schiff auf „Legerwall“ liegt, d.h. vor
einer Küste bei auf die Küste gerichtetem Wind. Eine
Strandung wäre dann nicht auszuschließen und ein
Blick in die Seekarten der deutschen und niederlän-
dischen Küstengewässer zeigt, dass diese Situation
dort häufig gegeben war und noch gegeben ist. Erst
vor wenigen Jahren trug sich vor der Küste Schles-
wig-Holsteins ein Strandungsereignis zu, das nach-
folgend etwas detaillierter betrachtet werden soll, um
die zuvor erläuterten Mechanismen der oszillieren-
den Haltekräfte von Ankern bei starkem Seegang zu
illustrieren.
8.4 Der Fall Pallas
Die Pallas ist ein Frachtschiff von ca. 120 m Länge,
ca. 15 m Breite und ca. 7 m Tiefgang. Ihre BRZ
(Bruttoraumzahl) beträgt ca. 4000. Sie war mit einer
Ladung Paketholz in der Nordsee unterwegs und
geriet am 26.10.1998 nördlich von Sylt in dänischen
Gewässern in Brand.
Bild 9 – Fahrt der Pallas
Gleichzeitig war ein anderes in der Nordsee in See-
not geratenes Schiff in Sicherheit zu bringen. Die
Bemühungen um die Pallas sind in der Anlage aus
der seeamtlichen Chronologie der Ereignisse in ver-
kürzter Form wieder gegeben. Bild 9 enthält den
Weg, den das brennende Schiff während der drama-
tischen Tage zwischen dem 26. und dem 29. Okto-
ber 1998 teils im Schlepp, teils driftend zurück gelegt
hat. Die markanten Ereignisse sind in diesem Bild
vermerkt. Die Bilder 10 bis 12 vermitteln einen Ein-
druck von dem brennenden und dem gestrandeten
Schiff.
Bild 10 – Pallas brennend
Bild 11 –Pallas brennend
Bild 12 – Pallas gestrandet
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Interessant im Zusammenhang mit der Frage nach
der Ankergrundfestigkeit ist die Zeit vom 28.10. etwa
16.00 Uhr bis 29.10. etwa 05.30 Uhr. In dieser Zeit
driftete die Pallas vor Anker, bis sie nach 05.15 Uhr
strandete. Dazu ist in Bild 13 der Ankerdrift-bereich
vergrößert dargestellt und in drei Zonen unterteilt.
Für diese Zonen wurden in der darunter angeordne-
ten Tabelle die Wetterbedingungen angegeben, wie
sie nach dem amtlichen Gutachten des deutschen
Wetterdienstes, auszugsweise in Anlage 2 wieder-
gegeben, im Seegebiet um die Pallas geherrscht
haben. Zudem sind in der Tabelle die Längen der
markierten Zonen angegeben, sodass sich aus den
ebenfalls in Bild 13 angegebenen Zeiten die Driftge-
schwindigkeiten berechnen lassen. Diese  lagen
zwischen 0,4 und 0,5 kn. Umgerechnet sind das
rund 0,9 km/h oder ungefähr 0,25 m/s.
Um eine Vorstellung über die Verhältnisse an der
Gewässersohle zu vermitteln, sollen nachfolgend
einige Detailbetrachtungen angestellt werden. Wäh-
rend einer Wellenperiode von 10 Sekunden ist der
Driftweg 2,5 m. Geht man von der Hypothese dieses
Beitrages aus, dass der Driftweg in der Zeit der Flui-
disierung der Gewässersohle während des Durch-
gangs des Wellentals stattfindet, dann steht dafür
etwas weniger Zeit zur Verfügung als das Wellental
braucht, um über den Anker hinweg zu laufen. Bei
einer Periode von 10 Sekunden kann die Zeitdauer,
in der der Anker weitgehend vollständig im verflüs-
sigten Boden liegt, mit etwa 3 bis 4 Sekunden abge-
schätzt werden. In dieser Zeit bewegt er sich 2,5 m,
d.h. seine Geschwindigkeit durch den Ankergrund
kann in dieser Zeit zwischen 0,6 m/s und 0,8 m/s
liegen. Mit dem Durchgang des folgenden Wellen-
berges nehmen die Reibungskräfte des Ankergrun-
des wieder zu und der Anker stabilisiert sich, bis das
Durchpflügen wieder aufs Neue beginnt.
Neben dem Anker selbst spielt auch die Länge der
Kette bei der Mobilisierung der Haltekraft mit. Je
länger die Kette ausgesteckt wird, desto besser hält
der Anker. Dies ist leicht vorstellbar. Bei einer Ge-
samtlänge von 8 bis 9 Kettenlängen (eine Kettenlän-
ge sind 27,5 m), d. h. von 220 m bis 258 m, liegen
mindestens zwei Abschnitte der Kette immer unter
einem Wellenberg, zwei Abschnitte dagegen unter
einem Wellental. Im Bereich eines Wellentales wird
die Kette auf Grund Ihres Gewichtes um ein be-
stimmtes Maß in die Gewässersohle einsinken, aber
keine Haltekräfte entwickeln, unter dem Wellenberg
wird sie dann durch die Zunahme der effektiven
Spannungen Reibungskräfte mobilisieren, wenn der
Kettenzug entsteht und sie wird wie ein Erdanker
wirken. Bei genügend langer Kette werden immer
mehrere Wellenberge über der Kette sein, sodass
die Haltekraft des gesamten Ankergeschirrs dazu
beiträgt, das Schiff langsamer abtreiben zu lassen,
als es durch Strömung und Wind sonst der Fall wäre.
 
 
 
  
Zone 1 2 3 
Windrichtung 280° 290° 280/290° 
Windstärke in kn 22 kn 20 kn 30 kn 
Windstärke in Bft. 6 6 7 
Wellenhöhe 4 m 3,5 m 4 m 
Wellenperiode T 10 s 10 s 12 s 
Wellenlänge L (berechnet) 93,4 m 93,4 m 114,5 m 
Länge der Zone 2,3 sm 1,2 sm 2,0 sm 
Driftzeit  4h 09’ 3h 08’ 4h *) 
Driftgeschwindigkeit  ≈ 0,5 kn  ≈ 0,4 kn ≈ 0,5 kn 
 
 
*)  Die Driftzeit wurde aus der Chronologie der Ereignisse mit der Strandung 
   um etwa 05.30 Uhr als beendet angesehen. 
 
Ankerdrift
Zone 1 Zone 2 Zone 3
Auszug aus dem Weg der „Pallas“:
Phase der Ankerdrift und der Strandung
Bild 13 – Weg der Pallas während der Ankerphase
und Daten zu wetter- und Windverhältnissen
Die Driftgeschwindigkeit ohne Ankergeschirr kann
aus Bild 8 ermittelt werden. Dort ist die Strecke mar-
kiert, die die Pallas bei dem Versuch am 27.10.98,
die Schleppverbindung erneut herzustellen, in rund 5
Stunden verdriftete. Man entnimmt dem Bild eine
Driftstrecke von 12,6 sm. Damit beträgt die Driftge-
schwindigkeit ohne Ankergeschirr rund 2,5 kn, rund
das 5-fache der Driftgeschwindigkeit mit Ankerge-
schirr.
Bei diesen Betrachtungen ist noch zu berücksichti-
gen, dass im Seegebiet um die havarierte Pallas
noch Strömungen vorhanden sind, die die Driftge-
schwindigkeit erhöhen oder verlangsamen. Während
der Zeitspanne der Ankerdrift vom 28.10., etwa
16.30 Uhr bis 29.10., etwa 05.30 Uhr, also während
11 Stunden, musste eine Stromkenterung auftreten.
Diese hat sich aber nicht merklich auf die, zugege-
benermaßen relativ groben Betrachtungen zum
Driften, ausgewirkt. Da keine Informationen über die
Gezeiteneinflüsse zur Verfügung stehen und auch in
allen verfügbaren Unterlagen keine Erwähnung fan-
den, darf davon ausgegangen werden, dass der
Einfluss der Tideströmung in diesem Gebiet gering
im Vergleich zur Windeinwirkung gewesen sein
muss.
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8.5 Folgerungen
Aus den angestellten Betrachtungen ergeben sich
keine grundsätzlich neuen Konsequenzen für die
Schifffahrt: die Ankersicherheit wird verbessert,
wenn ein zweiter Anker ausgebracht wird und wenn
mehr Kette gesteckt wird. Ob auf der Pallas noch ein
zweiter Anker vorhanden war, muss nach der Chro-
nologie der Ereignisse in Frage gestellt werden,
denn ein Anker wurde beim Wiederaufnehmen der
Schleppverbindung am Nachmittag des 27.10. ge-
kappt. Aber dieses wäre eine Konsequenz aus den
vorliegenden Betrachtungen: selbst wenn ein zweiter
Anker ausgebracht worden wäre, wäre es wichtig
gewesen, ihn so auszubringen, dass er nicht gleich-
zeitig mit dem ersten Anker in einem Wellental liegt,
sondern nach Möglichkeit unter einem Wellenberg.
Ob sich eine solche Schlussfolgerung in der Praxis
realisieren lässt, muss von nautischer Seite geklärt
werden. Allerdings ist die Wahrscheinlichkeit, dass
ein zweiter Anker auch immer in einem Wellental
liegt, höchstens 50%. Das Ausbringen von mehr
Kette ist dagegen immer nützlich, da dann ein größe-
rer Teil der Ankerkette unter Wellenbergen liegt und
die Kette damit mehr Ankerzug aufnehmen kann.
Die Form der Wellen in der Natur weicht von der
angenommenen sinusförmigen Welle erheblich ab,
wenn sie in flaches, als Ankergrund in Frage kom-
mendes Wasser, laufen. Dadurch werden die bo-
denmechanischen Vorgänge selbst nicht grundsätz-
lichen verändert, jedoch werden sie komplizierter.
Außerdem ist aufgrund der Orbitalbewegungen mit
Materialtransporten an der Gewässersohle zu rech-
nen und es können Kolke um den Anker entstehen.
Es ist anzunehmen, dass dies bei der Pallas auch
der Fall war.
8.6 Danksagung
Herr Hinz von der Wasser- und Schiffahrtsdirektion
Nord in Kiel hat die Unterlagen und Bilder zum
Seeunfall der PALLAS zur Verfügung gestellt. Dafür
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Anlage 1: Chronologie der Ereignisse beim Seeunfall der „Pallas“
25.     Oktober 1998
15.40 Uhr: Dänisches Seenotrettungszentrum (MRCC Denmark) erhält Nachricht über Funk, daß
MS “Pallas“ (Flagge Bahamas) durch Ladungsbrand (Holzladung) in Seenot geraten ist.
17.31Uhr: Deutsches Seenotrettungszentrum (MRCC Bremen) schickt Rettungskreuzer “Minden“
von Sylt zur Unglücksstelle und informiert den Zentralen Meldekopf Cuxhaven (ZMK).
Position: 55° 13,7‘ N, 06° 25,9‘ E.
17.36 Uhr:    MRCC Bremen meldet dem ZMK: Feuer unter Kontrolle, Unterstützung durch KüWaZ
nicht mehr erforderlich.
26.     Oktober 1998 (starker Wind aus westlicher Richtung, 6 Bft., Wellenhöhe 3 - 4 m)
04.00 Uhr:    Bergung der Besatzung des brennenden Havaristen durch dänischen und deutschen
Rettungsdienst (Hubschrauber) abgeschlossen; 16 Seeleute gerettet, davon einer
schwer verletzt, ein Todesopfer.
Schiff treibt brennend mit noch laufender Maschine (jedoch Propeller-schub Null) in
Richtung Westküste Schleswig-Holstein, 20° Ruderlage.
07.19 Uhr:    MRCC Bremen meldet: Fahrzeug auf 55° 12,15‘ N, 07° 56,73‘ E, dänisches Rettungs-
boot abgezogen (Seenotfall im DK-Gebiet),
Driftrichtung: Sylt.
09.36 Uhr:    BGS-Hubschrauber gibt aktuelle Position an: 55° 09‘ N, 07° 53‘ E, keine Fahrzeuge in
der Nähe, Schiff brennt lichterloh.
11.40 Uhr:     Anfrage an SOK/DK bezüglich Ladung der “Pallas“. Antwort: Ladung besteht aus-
schließlich aus Paketholz.
14.56 Uhr: “Neuwerk“ und “Mellum“ haben Brandbekämpfung aufgenommen.
16.35 Uhr:   Sechs Feuerwehrleute aus Cuxhaven mit Heli auf “Neuwerk“ abgesetzt.
18.30 Uhr:  Vier Mann von “Meerkatze“ auf “Pallas“ abgesetzt. “Neuwerk“ versucht Schleppverbin-
dung zum Havaristen mit Hilfe der 4 Leute der “Meerkatze“ her zustellen. In Cuxhaven
wird Notliegeplatz für Havaristen vorbereitet.
19.35 Uhr:  Schleppverbindung nicht gelungen. Schlepptrossen aus Polyprop in Schraube der
“Neuwerk“ geraten, “Neuwerk“ nur noch eingeschränkt einsatzbereit.
19.57 Uhr: “Mellum“ hat Schleppverbindung mit 2 Polypropylen-Trossen hergestellt. Schleppver-
band “Mellum“/“Pallas“ nimmt Kurs auf Helgoland, um Landschutz zu suchen. Abstand
zur Küste 6 sm.
21.55 Uhr: Alle Luken stehen in Flammen. “Neuwerk“ versucht weiter zu kühlen.
27.     Oktober 1998 (Sturm aus westlicher Richtung 8 - 9 Bft., Wellenhöhe 8 - 9 m)
Auf dem Havaristen bricht der Brand trotz fortlaufender Kühlung durch “Neuwerk“ und
Seenotrettungskreuzer “Wilhelm Kaisen“ erneut aus. In der Nacht trifft Schlepper „Alex
Gordon“ beim Schleppverband ein.
01.30 Uhr:  RK “Wilhelm Kaisen“ hat Kühlung des Havaristen wegen Wetterbedingungen abgebro-
chen. Zur Zeit starke Rauchentwicklung, kein offenes Feuer.
06.45 Uhr:    Feuer ist wieder ausgebrochen. Kühlung dringend erforderlich. Schlepper “Alex Gordon“
wartet mit Umspannen auf Tageslicht.
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07.13 Uhr:    Einsatzorder für „Oceanic“: Bitte zum Havaristen zwecks Brandbe-kämpfung.
07.15 Uhr:   Feuerwehr Cuxhaven, Herr Gillert an Bord “Neuwerk“: Wind zu stark zum Kühlen mit
Wasser, Feuerwehr bleibt auf “Neuwerk“. Evtl. müßten mit “Hermann Helms“ noch Ma-
terial und Leute der FW Cuxhaven transportiert werden.
08.19 Uhr:    Schlepper “A. Gordon“ bestätigt, daß bei dem WX nicht möglich ist anzufassen. Schutz-
position Helgoland ist für “A. Gordon“ o.k.
09.28 Uhr:  “Oceanic“ erreicht den Havaristen, der von “Mellum“ auf zwei Squareleinen geschleppt
wurde. Der Schleppzug bewegt sich mit ca. 3 km Fahrt in südliche Richtung, um in
Wetterschutz E‘lich von Helgoland zu kommen.
Das Wetter zu diesem Zeitpunkt: 999 Hp, 6°, Wind WSW 8 Bft., Schwell aus SW 3 m.
Der Havarist war stark verqualmt, der mittlere Kran war im Feuer umgestürzt und hing
Stb.-Seite außenbords. Weitere Schäden am Havaristen. Der Havarist luvte im Schlepp
der “Mellum“, aufgrund des achteren Aufbaus und einer Stb.-Ruderlage ständig an. Klar
war, daß die Squareleinen der “Mellum“ das Schleppen nicht mehr lange überstehen
würden.
Da der Zeitpunkt des Brechens nicht abzusehen war, schien ein Überhieven des Ge-
schirrs während des Schleppens zu riskant: In Absprache mit “Mellum“ wurde beschlos-
sen, bis zum Brechen der Leinen weiterzuschleppen, da das Überhieven von Geschirr
bei einem treibenden Hava-risten einfacher ist. Außer der “Mellum“ befanden sich FFS
“Meerkatze“, BGS 21, Kreuzer “W. Kaisen“ und der Kontrakt-Schlepper “Alex Gordon“
vor Ort.
12.20 Uhr:    Die Schleppleinen der “Mellum“ brechen. Die Wassertiefe beträgt 20 m. Der Havarist
legt sich sofort quer zur Windsee und Dünung und treibt mit ca. 3 kn auf Amrum zu.
13.34 Uhr:    “A. Gordon“ fischt die gebrochenen Leinen der “Mellum“ auf und knotet sie auf seinen
Schleppdraht. Kurze Zeit nach dem Anschleppen bricht die Leine.
Da “A. Gordon“ kein anderes Schleppgeschirr außer seinem Schleppdraht an Bord hat,
beschließen “Oceanic“ und “Mellum“ selber festzumachen. Dafür ordern sie den SAR-
Hubschrauber. Der Havarist treibt währenddessen auf das Südende einer westlich von
Amrum liegenden Bank zu.
15.25 bis
15.38 Uhr:   Der Heli versucht die Leute auf dem Backdeck des Havaristen abzusetzen. Inzwischen
rollt der Havarist in den Grundseen, die sich im flacher werdenden Wasser bilden, heftig
um ca. 40 – 50° nach jeder Seite.
Aufgrund dieser Situation, im Zusammenspiel mit den immer wieder auftretenden
Sturmböen ist das Absetzen des Personals unmöglich. Der 1. NO sowie die 4 Neu-
werkleute werden wieder auf “Oceanic“ abgesetzt. Nach Rücksprache mit dem ZMK soll
vor Einbruch der Dunkelheit noch ein Versuch unternommen und ein Mann auf dem
Havaristen abgesetzt werden, um den Bb.-Anker fallenzulassen. Der Havarist ist inzwi-
schen in den Bereich zwischen Bank und Insel Amrum getrieben.
17.00 Uhr:     Pos. 54° 33,4‘ N, 08° 05,6‘ E. Der Wind hat nachgelassen und weht aus W mit 5 Bft., der
Schwell kommt aus SW mit 3 m Höhe.
17.20 Uhr:    Der Anker fällt, 7 Kettenlängen sind um 17.30 Uhr GZ ausgesteckt. Der Havarist bleibt
in seiner Position liegen. Der Freiwillige ist um 17.45 Uhr GZ wieder auf “Oceanic“.
19.00 Uhr:    Der Kontraktschlepper “A. Gordon“ versucht mit seinem anchorhandling-Geschirr die
Ankerkette zu fischen, um sein Schleppgeschirr darauf festzumachen. Weil das Fahr-
zeug stark im Schwell stampft, springt die Kette zweimal aus dem Fanggeschirr.
23.00 Uhr:   “A. Gordon“ stellt seine Versuche ein.
24.00 Uhr:    WX: Wind aus W, 8/9 Bft., Schwell WzS 3 - 4 m. Der Anker hält.
28.     Oktober 1998 (Orkanböen aus westl. Richtungen, 8 - 12 Bft., Wellenhöhe 9 m)
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07.20 Uhr:    Es soll eine Schleppverbindung zur “Pallas“, die weiterhin vor Anker liegt, hergestellt
werden, um sie in tieferes Wasser und unter Landschutz von Helgoland zu bringen.
13.25 Uhr:    Schleppgeschirr auf dem Havaristen ist fertig.
14.03 Uhr:   “Mellum“ hat die Schleppverbindung hergestellt und fährt ihren Schleppdraht aus. Drift-
geschwindiqkeit des Havaristen ca. 1,0 kn. Die Crew auf dem Havaristen macht jetzt
noch den Stb.-Anker klar und “Mellum“ fährt ca. 700 m Draht aus.
14.28 Uhr:      In Pos. 54° 34,28‘ N, 08° 09,84‘ E wird die Kette des Bb.- Ankers abgebrannt. “Mellum“
erhöht die Zugkraft, der Havarist folgt gut.
14.58 Uhr:    Die Schleppverbindung bricht, wie sich herausstellt, im Auge des auf dem Havaristen
gefundenen Drahtes. Der Havarist fängt sofort an Richtung Küste zu vertreiben.
15.20 Uhr:   Der Stb.-Anker wird geworfen.
15.30 Uhr:     Ca. 8 - 9 Kettenlängen sind ausgesteckt. Bei WNW Wind von 9 -10 Bft. und 5 in hohem
W’ lichen Schwell treibt der Havarist mit 1,5 kn weiter.
17.07 Uhr:    Der Heli hat die Crew abgeborgen und versucht sie auf der “Oceanic“ abzusetzen.
“Meerkatze“, “Oceanic“ und der Kontraktschlepper bleiben vor Ort und dampfen in der
Nähe des Havaristen.
21.38 Uhr:     Es wird festgestellt, daß der Havarist mit 0,25 kn stetig nach E vertreibt. Zu diesem Zeit-
punkt ist er nur noch 0,25 sm von der 10 m-Tiefenlinie entfernt.
29.    Oktober 1998 (schwerer Sturm, 10 Bft., Wellenhöhe 8 in)
05.15 Uhr:     Der Havarist befindet sich in Pos. 54° 32,9‘ N, 08° 15,3‘ E und er treibt immer noch mit
ca. 0,5 kn.
Die “Neuwerk“ trifft gegen 07.10 Uhr vor Ort ein.
Bergung unterbrochen, da die Tiefgänge der hilfeleistenden Schiffe zu groß und Wetter
anhaltend schlecht. Der Havarist liegt mittlerweile an der 5 m Tiefenlinie und sitzt ver-
mutlich fest.
11.16 Uhr:    Weisung an Fahrzeuge vor Ort, Ölaustritt aus Havaristen unverzüglich an SBM/SLM zu
melden.
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Anlage 2:
Auszug aus dem Amtlichen Gutachten des Deutschen Wetterdienstes
Amtliches Gutachten des Deutschen Wetterdienstes, Geschäftsfeld Seeschiffahrt, über die Wetter- und See-
gangsbedingungen vom 25.10-07.11.98 in Bezug auf die Havarie des MS ‘PALLAS“ in der Deutschen Bucht
vom 22.01.1999
Wetterlage:
In der Zeit vom 25.-30.10.98 wurden die Wetterverhältnisse in der Nordsee durch ein nordatlantisches Tief-
drucksystem bestimmt, dessen Schwerpunkt sich unter Abschwächung langsam ostwärts verlagerte. Auf seiner
Südseite zogen in rascher Folge Tiefausläufer und Randtiefs von Westen her in Richtung Südskandinavien, so
daß das Seegebiet vor Sylt und Amrum in dieser Zeit überwiegend unter starken bis stürmischen Westwinden
lag. Eine Umstellung der Wettersituation setzte in der Nacht zum 01.11.98 ein, als ein Randtief ....
Wind- und Seegangsbedingungen:
Aus den vorliegenden meist stündlichen Meßwerten von Schiffs- und Küstenstationen wurden die Windverhält-
nisse vom 25.1 0.-07. 11.98 im jeweiligen Seebereich von MS “PALLAS“ ermittelt. Die Ergebnisse wurden in
Tabellen zusammengestellt, aus denen Einzelheiten des täglichen Windverlaufs bei MS “PALLAS“ an den ein-
zelnen Tagen entnommen werden können. Die Tabellen enthalten zunächst die 10-Min-Mittel des Windes in
einstündlichem Abstand im Bereich von MS “PALLAS“. Um die Turbulenz des Windes zu erfassen, wurden
zusätzlich Böen aufgeführt. Da auf Schiffen keine Böenaufzeichnung stattfindet, wurden die Böenangaben den
Messungen der nächstgelegenen lnselstation, im überwiegenden Zeitraum List/Sylt, entnommen. Auch die
Sichtangaben ......
In 6-stündlichem Abstand wurden die kennzeichnende Wellenhöhe des Seegangs aus Windsee und Dünung
sowie die zugehörige mittlere Wellenperiode angeführt. Die kennzeichnende Wellenhöhe entspricht dem Mittel
aus den höheren gut ausgeprägten Wellen eines Seegangs. Einzelne Wellen sind demnach höher als die kenn-
zeichnende Wellenhöhe und können diese z.T. um bis zu 100% übersteigen.
Am 25. und 26.10. wurden die kennzeichnenden Wellenhöhen im Bereich der Pallas in tieferem Wasser aus
vorliegenden Seegangsmessungen, Modellrechnungen und dem örtlichen Windverlauf abgeschätzt. Wegen der
Drift von MS “PALLAS“ in flachere Gewässer wurden ab dem 27.10. die Wellenangaben den Meßwerten einer
Wellenboje des Amtes für ländliche Räume in Husum entnommen, die auf etwa 13 m Wassertiefe vor Wester-
land verankert ist.
Es ist davon auszugehen, daß in dem unmittelbaren Flachwasserbereich der Strandungsposition ab dem 29.10.
die Wellenhöhen geringer waren. Zusätzlich wurde hier der Verlauf der Wellenhöhe stark vom Stand der Ge-
zeiten mit ihren wechselnden Wassertiefen geprägt.
Zusammenfassend ergeben sich für die Tageslichtzeiten an den einzelnen Tagen folgende Wind- und See-
gangsverhältnisse im Bereich von MS “PALLAS“:
26.10.98 Wind: W - WNW 8 Bft, langsam abnehmend 5-6 Bft.
See: 4.5 m, langsam abnehmend 2.5 m.
27.10.98 Wind: SSW 7-8 Bft, nachmittags WSW-drehend, kurzzeitig abnehmend 4-5 Bft.
See: 1.5 m, zunehmend 3-3.5 m, nachmittags 3-2.5m.
28.10.98 Wind: WNW - W 7-8 Bft
See: 3 m, zunehmend 4-4.5 m
29.10.98 Wind: W - WNW 7-8 Bft
See: 3.5-4m
30.10.98 Wind: WNW - NW 6 Bft.
See: 3 m, abnehmend 2.5 m.
    31.10.98 Wind: WNW - W 6 Bft, abnehmend 5 Bft.
See: 2.5 - 2 m.
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9 Analysis of Subsurface Gravel Layer Flow caused by
Turbulent Open Channel Flow using 3-D PTV and
Pressure Sensor Techniques
Untersuchung der Interaktion von Haupt- und Interstitialströmung
mit Hilfe von 3-D PTV und piezoresistiven Drucksensoren
M. Klar, M. Jehle, B. Jähne
Interdisziplinäres Zentrum für Wissenschaftliches Rechnen (IWR), Universität Heidelberg
Interdisciplinary Center for Scientific Computing (IWR), University of Heidelberg, Germany
M. Detert, G.H. Jirka
Institut für Hydromechanik (IfH), Universität Karlsruhe
Institute for Hydromechanics (IfH), University of Karlsruhe, Germany
H.-J. Köhler, T. Wenka
Bundesanstalt für Wasserbau (BAW), Karlsruhe
Federal Waterways Engineering and Research Institute (BAW), Karlsruhe, Germany
ABSTRACT: This paper contains results from an experimental study on the fields of river bed stability. A
contribution to a synoptic view of velocity- and pressure-fields above and within a gravel bed shall be given.
Combined measurements are carried out with miniature temporally high resolution pressure sensors and with
optical flow measurement techniques. 2-D and 3-D flow velocities are obtained by digital image sequence
analysis (3-D Particle-Tracking Velocimetry, 2-D Optical Flow Techniques). The novel measurement techniques
are presented and exemplary data sets are analysed in detail. The results shall contribute to an improved
understanding of the processes of erosion and sedimentation, as well as mass exchange processes. The long-
term goal of this project is to improve the design criteria for bed stability in waterways.
KURZFASSUNG: In diesem Aufsatz werden Ergebnisse einer experimentellen Untersuchung zur Sohlstabilität
zusammengestellt. Ziel der Untersuchung ist eine synoptische Erfassung der Strömungs- und Druckfelder ober-
halb und im Porenraum einer Kiessohle durch simultane, zeitlich hochaufgelöste Messungen von Druck und
Geschwindigkeit. Dazu werden miniaturisierte Piezo-Drucksensoren zur Druckmessung sowie optische 2D- und
3D-Techniken zur Strömungsmessung eingesetzt. Die Auswertung der Geschwindigkeitsmessungen erfolgt
durch digitale Bildsequenzanalyse (3-D Particle-Tracking Velocimetry, 2-D Optischer Fluss). Die neu entwickel-
ten Messtechniken sowie exemplarische Messergebnisse werden vorgestellt. Die Ergebnisse sollen zu einem
besseren Verständnis von Erosions- und Sedimentationsprozessen sowie von Austauschprozessen (Masse,
Impuls) zwischen Oberflächen- und Porenströmung beitragen. Das langfristige Ziel dieses Projekts ist die
Verbesserung der ingenieurtechnischen Bemessung von Sohlschutzmassnahmen.
 Klar, Detert et al.: Analysis of Subsurface Gravel Layer Flow caused by Turbulent Open Channel Flow ...
BAW-Workshop: Boden- und Sohl-Stabilität – Betrachtungen an der Schnittstelle zwischen Geotechnik und Wasserbau
9-2
9.1 Introduction
The challenges of hydraulic engineering in river and
waterways depend essentially on the prediction of
the morphodynamical development of the river bed.
The efficiency of regulation works or hydraulic
constructions such as groynes, weirs or mounted
embankments are strongly influenced by the stability
of the river bed and the artificial geotechnical
armoring layer, respectively. For example, the Iffez-
heim barrage at the Rhine-river near Karlsruhe
needs about 200.000 m³ of gravel additionally per
year to avoid erosion in the downstream river bed.
Over the last 100 years much research work has
been done to gain insight into the theoretical back-
ground of river bed stability. /Shields 1936/ deve-
loped a non-dimensional diagram to describe the
transition from a stable to a moving bed, which can
be seen as the 'classical' approach in river bed
stability. Diverse formulae have been developed to
improve this approach, e.g. /Meyer-Peter & Müller
1949/; /Bonnefille 1963/; /Grass 1970/; /Wilcock
1993/. However, up to now no satisfactory, physically
founded formula has been established to answer
definitely the question of river bed stability. The
understanding of the individual processes, the
functional chain of cause and effect is not developed
far enough to predict destabilization. Hence, the
success of a hydraulic construction cannot be
guaranteed satisfactorily.
9.2 Background
For a more detailed consideration of stability prob-
lems the analysis of the influence of fluctuating
forces is important, e.g. /Dittrich et al. 1999/; /Zanke
2001/. Fluctuating forces might be caused by turbu-
lence of open-channel flow including the occurrence
of coherent structures as well as the involvement of
the whole hydrodynamic system which consists of
free surface flow, combined with the subsurface
gravel layer and eventually the groundwater flow.
The discovery of the so-called bursting phenome-
non in turbulent flows by /Kline 1967/ generated a
new interest in studying the structures of boundary
layer turbulence. As it is described by /Grass 1971/,
fluid near the bottom is thrown upwards during an
ejection phase, during a sweep phase fluid is
pumped towards the bottom. Burst-cycles occur over
both smooth and rough surfaces. They have a strong
impact on pressure peaks on the bottom which might
cause the erosion of single grains /Drake 1988/; /Gyr
et al. 1996/. /Emmerling 1973/ noticed instantaneous
pressure peaks max(p) as high as six times the
medium pressure fluctuations rms(p). /Raudkivi
1982/ as well as /Dittrich et al. 1999/ correlate rms(p)
to shear stress τ0 as
0( )rms p C τ= (9-1)
with C varying from 0.5 to 5.0, with an average of
3.0. Referring to /Emmerling 1973/ max(p) must be
taken into consideration up to 18 τ0!
Recent developments in measuring techniques allow
to get a more enclosing view of the processes that
lead to an instable bed /Detert et al. 2004; Klar et al.
2004/. The use of optical flow measurement tech-
niques combined with piezometric micro pressure
sensors (MPS) above as well as within a gravel layer
are an excellent tool to get a more synoptic view of
the related processes.
9.3 Experimental Setup
9.3.1 Flume
The experimental system has been implemented in
an open channel flume located at the Federal Wa-
terways Engineering and Research Institute (Bunde-
sanstalt für Wasserbau, BAW). The flume is L = 40
m long and B = 0.9 m wide. The maximum flow rate
is Qmax = 0.275 m³/s (Figure 9.1)
Figure 9.1 Sketch of experimental setup, dimensions
[cm], not to scale, (i) streamwise view with
the positions of the cameras for the free
surface 3-D PTV and the piezometric
pressure sensors, (ii) side view, where also
the positions of the artificial gravel pores and
the periscopes can be seen.
A sand layer of height HS = 0.5 m covered by a
porous gravel layer of height HP = 0.04 to 0.20 m is
(ii)
(i)
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placed in the flume over an effective length of
L = 30 m, optionally with and without hydraulic
contact to the sand layer. This is achieved by
omitting or inserting a rubber mat at the interface.
The measuring-area is located in the middle of the
flume at 15 m, hence influences of inlet and outlet
are supposed to be negligible. The medium grain
diameter of the gravel is dmD = ~10 mm, with a
degree of non-uniformity Cc = d60/d10 = 1.25. The
pore number can be calculated to ε = 62.4 % (loose
density: 1.538 g/cm³, grain density:  2.464 g/cm³).
The mean grain diameter of the uniform sand is
about dmD,S = ~1 mm. The measuring program is
defined for water depth of HA/dmD = 20 and
HB/dmD = 40, as it can be seen in Table 9.1.
series Hp/dmD 0.0 0.1 0.2 0.4 0.6 >0.6
series 1: 20 - - - - - -
gravel/sand 10 WA,B WA,B - HA,B HA -
4 WA,B WA,B HA,B HA,B HA HA
series 2: 20 WA,B WA,B HA,B HA,B - -
gravel 10 WA,B WA,B HA,B WA,B HA HA
4 WA,B HA,B HA,B HA,B HA HA
series 3: 20 - - - - - -
glass spheres 10 - - - - - -
4 HA,B,C HA,B,C HB,C HA - -
explanation: HA,B,C water depth HA,B,C/dmD = 20, 40, 10
WA,B additional gauging incl. wave generator
Hp heigth of porous granular filter
dmD mean gravel diameter
stability criteria τ0/τ0c
Table 9.1 Measuring program, with increasing shear
stress τ0/τ0c, τ0c = 8.8 Pa (Shields).
Variation in discharge and water depth provides flow
conditions up to low mobility transport conditions
based on /Shields 1936/ parameter, τ*. Supplemen-
tary gauges will be made with glass spheres, having
a dmD = 10 mm.
Figure 9.2 Photo of the Wave Generator in the BAW
flume.
Long waves are generated artificially by a wave
generator located 9.25 m downstream from the
measuring-area. Thus, the influence of an oscillating
water level can be studied. Figure 9.2 shows a
photograph of the wave generator.
The flow rate is measured by a magnetic inductive
flowmeter, the water level is detected by an external
ultrasonic probe with hydraulic contact to the flume.
Steady flow conditions for each measurement are
provided by controlling the gate valve at the inlet and
the movable weir at the outlet automatically.
At the measurement area, optical access to the
flume is given by plexiglass windows inserted into
the channel walls over a length of 4 m, where the
experimental instrumentation is installed (Figure 9.1).
In particular, the setup consists of the following parts:
- a stereo camera setup for the investigation of the
free surface flow above the gravel layer,
- three endoscopic stereo setups to record the
flow fields inside the gravel layer with specially
prepared artificial gravel pores,
- three rigid endoscopes inserted from below the
channel to observe the sand-gravel-boundary,
- up to ten pressure sensors at arbitrary locations
within the gravel layer (three of the sensors are
attached to the artificial gravel pores used for the
flow measurement).
The data acquisition is carried out simultaneously for
all the systems, which are described in more detail in
the following sections.
To gain additional insight into the velocity in
streamwise direction in the free surface flow an 1D-
Acoustic Doppler Profiler (ADCP) was used. The
ADCP was installed 3.0 m downstream the measure-
ment area and did not operate simultaneously to the
other measuring probes.
9.3.2 3-D PTV
9.3.2.1 Free Surface Flow
In order to acquire stereoscopic image sequences of
the free surface flow, two CCD-cameras (Pulnix TM
6701 AN) are mounted on the left and right side of
the flume, viewing the center of the channel in up-
stream direction through the glass windows (Figure
9.3). The optical axes of the two cameras enclose an
angle of about 90 degrees, maximizing the size of
the stereo volume (about 5 cm in all directions),
which is viewed by both cameras. Two glass prisms
filled with water are attached to the channel side
windows to make the optical axes of the cameras
perpendicular to the air-glass interface. In this way,
refraction effects of the optical rays passing the mul-
timedia interfaces are minimized. Three halogen
lamps are used to illuminate the stereo volume from
above the water surface. Visualization of the flow is
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provided by small air bubbles suspended in the wa-
ter.
To enable particle tracking at large flow velocities,
the frame rate of the cameras must be high enough
to keep the displacements of the particles between
successive images within certain limits. For standard
video capturing, the Pulnix TM 6701 AN delivers
images of 640 by 480 pixels at a frame rate of 60 Hz.
However, the camera also offers a partial scan
mode, reducing the image size to 640 by 200 pixels,
but increasing the frame rate up to 125 Hz. This
mode has been used for the measurements.
The acquired image sequences have to be stored in
the computer memory before they are written to a
hard-disk. Thus, the maximum duration of one ste-
reo image sequence of the free surface flow is about
∆t = 20 s, limited by the PC memory.
Figure 9.3 Top view of the stereo camera setup for 3-D
PTV above the gravel layer. The cameras
view the channel in up-stream direction
through water-filled glass prisms attached to
the channel side walls.
9.3.2.2 Pore Flow
Flow measurements inside three single pores of the
gravel layer are carried out using three miniaturized
endoscopic stereo setups. The basic principle of
these setups is the same as for the free surface flow,
namely to acquire stereoscopic image sequences of
the flow field inside the pore volume by viewing it
from two different directions. Two flexible fiber-optic
endoscopes of 2.4 mm diameter are attached to an
adapted artificial gravel pore made of grains fixed to
each other (Figures 9.4 and 9.5).
Figure 9.4 Endoscope stereo setup. For velocity
measurements in the gravel layer, this
stereo rig is attached to the artificial pores,
viewing the pore volume inside.
Figure 9.5 Artificial gravel pore.
Illumination of the pore volume is provided by an
optical fiber-bundle guiding the light from a halogen
cold light source into the pore. The purpose of the
artificial pore is to hold the endoscopes and the illu-
mination fiber at a fixed relative position and to keep
surrounding grains in the gravel layer from blocking
the endoscope view. To perform flow measurements,
the three artificial pores are embedded in the gravel
layer at different positions (Figure 9.6). A solution of
tracer particles is added to the flow upstream of the
pores, and particle image sequences of the two dif-
ferent endoscope views are recorded simultane-
ously.
The size of the observation volume inside the pores
is about 5 mm in all directions. Since the tracer
particles cover this small volume very rapidly, the
cameras must have even higher frame rates than in
the case of the free surface flow. Hence, two of the
three artificial pores are equipped with high-speed
Megapixel-CMOS-cameras (Photonfocus MV-
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D1024). These cameras allow to read out only a
region of interest on the sensor, which has been set
to a size of 184 by 184 pixels. Zoom optics are used
to fit the endoscope image to this image size on the
sensor.
Figure 9.6 Installation of the three artificial pores in the
gravel layer.
By decreasing the image resolution in this way, a
maximum frame rate of 400 Hz can be achieved.
The third endoscope setup is working with standard
CCD-cameras running at 50 Hz. This setup can only
be used in the lowermost position within the gravel
layer, where the flow velocities are expected to be
lowest.
The image data of all three setups are written to
RAID hard-disk arrays in real-time during the acqui-
sition. Thus, the duration of the sequences is only
limited by the RAID capacity. For a single meas-
urement, a sequence duration of 60 s has been
chosen.
9.3.3 Sand Movement
Sediment movement is detected by three rigid endo-
scopes (Figures 9.7 and 9.8), inserted into the flume
from below. The effects of sediment motion are ex-
pected to occur at the gravel-sand interface. The
goal is to record a sequence of two-dimensional
images, which can be analyzed by Optical Flow
Techniques as described below. Thus, the
requirements of the endoscopic setup are:
- Observation of the process of sediment mo-
tion should be as contact-free as possible.
- A large observation area is needed.
- A working distance of a defined distance
should be kept.
- Sufficient and homogeneous illumination
should be provided.
- The setup has to be reliable in the rough
environment of the flume.
In order to meet these demands, special protection
heads have been designed (Figure 9.7). With an
aperture angle of 90 degrees and a viewing distance
of approximately 7 mm, a circular area of about 12
mm in diameter can be observed.
Figure 9.7 Rigid endoscope for subsoil observation.
The endoscope is inserted into a protection
tube containing the illumination fibers, which
can be seen at the corners of the glass win-
dow.
Figure 9.8 Rigid endoscopes inserted into the flume
from below to observe motion of sand
grains.
Standard CCD-cameras (SONY XC-73CE) have
been used for image acquisition. Image sequences
are acquired at a resolution of 512 by 512 pixels and
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a frame rate of 25 Hz. Thus a data thruput of ap-
proximately 20 MB/s is achieved for all three endo-
scopes. Image sequences can be written to a RAID
system in real-time during the acquisition.
9.3.4 Micro Pressure Sensors (MPS)
The micro pressure sensors (MPS) were
manufactured in a cooperation of /Aktiv Sensor
GmbH, Berlin/ and the Institute for Hydromechanics
(IfH). The principle of these in-situ micro-pressure
sensors is based on the ‘piezoresistive’ effect. The
initial point is an element of silicium, with implanted
resistances in its bending panel. Figure 9.9 shows a
photograph of the encapsulated head of the pressure
pickup and its flexible tube for pressure equalisation.
Figure 9.9 Head of micro pressure sensor outside the
flume and  above gravel dmD = 10 mm
The differential pressure is measured in reference to
atmospheric pressure, with compensation of
temperature. The sensors are encapsulated with
slowly hardening epoxy resin and sealed up with
clear varnish to make them water resistant.The
maximal dimensions of the sensors are
2×1.2×1.2 cm³, with a shape similar to a bigger
gravel grain. Due to signal conditioning by the
purpose-built amplifier the guaranteed maximum
measurable frequencies are 100 Hz. Hence,
measurements of pressure fluctuations up to the
estimated Kolmogorov-scale-frequency of 50 Hz
after /Nezu and Nakagawa 1993/ is possible. To
avoid aliasing effects, the measurements are
performed at a rate of 500 Hz.
The encapsulated sensors were calibrated by /Aktiv
Sensor GmbH/ to 0 to 10 V according to 0 to 6 kPa
at pressure of 3 and 6 kPa with a tolerance in
accuracy of less than 1.0% full scale. The absolute
range of the pressure sensors is 0 to 6 kPa. The
accuracy due to the AD-card is limited to 0.15
mmWC. However, due to the dithering effect the
accuracy was improved to > 0.003 mmWC for f < 20
Hz and > 0.012 mmWC for f > 20 Hz respectively.
Figure 9.10 shows an example of a recorded signal.
Figure 9.10 Pressure signal [Pa] at y/dmD = -1.5 within
the gravel layer, τ0/τ0c = 0.1, τ0c = 8.8 Pa
(Shields), HA/dmD = 21, HP/dmD = 20, no hy-
draulic contact between gravel and sand
layer
Pressure sensors were located at vertical positions
of y/dmD = 1.0 (above), 0.0 (at top) and at various po-
sitions within the gravel layer. On each of the three
artificial gravel pores a sensor was adapted to gain
simultaneously insight in pressure and velocity.
Simultaneous measurements were performed by up
to ten pressure sensors over two minutes. The
sensors were locally fixed on a grid as shown in
Figure 9.11.
Figure 9.11 Photo of sensor above the gravel layer at
y/dmD = 1.0
After a few months in use the sensors showed an
offset of up to 1 V corresponding to 0 Pa. Tests
showed that the calibrating factor of 1.67 V/kPa
stayed the same. Thus, on one hand the maximum
detectable static pressure is reduced to 90 %, on the
other hand the measurement of fluctuations is not
affected. To gain the correct static pressure the
sensors were calibrated before every measurement
series by comparing the measured signal with the
water level detected by an ultrasonic probe.
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Furthermore, tests under flume-conditions at the
BAW showed that an extraneous high frequency
noise was disturbing the amplified signal, as it can
be seen in Figure 9.12. Comparing measurements in
flumes at the IfH did not show these noise effects.
Even after a systematic search the cause could not
be identified exactly. We suppose that the noise
comes from a hospital ~300 m away from the flume
(radio waves from magnetic resonance tomography
or other medical instruments).
Figure 9.12 Example signal [Pa] and amplitude-
spectrum [Pa] without low-pass filtering,
τ0/τ0c = 0.4, HA/dmD = 20, HP/dmD = 10,
hydraulic contact between gravel and sand
layer
To suppress this noise, a low-pass filter with
RC = 0.33 ms was used. Thus, the filter leads to
damping of signals e.g. with 50 Hz to 99.5 % and
signals with 10 kHz to 4.8 % which is acceptable for
the provided flow conditions. The effect of the filter
on the signal is shown in Figure 9.13.
Some of the pressure sensors lead to difting signals
as shown in Figure 9.14. Figure 9.15 shows a signal
measured simultaneously under the same flow
conditions without any drift. Thus, the provided flume
conditions must have been constant. Gauged drifting
signals as in Figure 9.14 were omitted.
Figure 9.13 Example signal [Pa] and amplitude-
spectrum [Pa] with low-pass filtering, the
same flow conditions as in Figure 9.12, but
not measured simultaneously
Figure 9.14 Signal [Pa] with drift, τ0/τ0c = 0.1,
HA/dmD = 20, HP/dmD = 20
Figure 9.15 Signal [Pa] without drift, measured
simultaneously with the signal in Figure 9.14
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9.4 Preliminary Results
In this section, some results obtained with the
presented setup are discussed. In addition to the
development of the experimental apparatus and the
performance and analysis of measurements, a
significant part of the work carried out within this
project is also the development of image processing
algorithms, especially for 3-D PTV. Driven by the
special demands of the endoscopic imaging,
extensive improvements and adaptations of the
existing software have to be implemented in order to
guarantee an optimal performance of the algorithms.
This work is still in progress. Therefore the results
shown here have to be considered as preliminary
examples. A comprehensive analysis of all results is
subject of future work.
In the discussion, the following (right-handed) coor-
dinate system (x,y,z) will be used (with corres-
ponding velocity components (u,v,w)):
x,u: coordinate in streamwise direction,
increasing in flow direction,
y,v: vertical coordinate, origin at the gravel-
water-interface, defined at 25% of dmD below
the upper edge of the gravel grains,
z,w: spanwise coordinate, origin at the centerline
of the flume.
9.4.1 3-D PTV
9.4.1.1 Pore Flow: 3-D Visualization
Figure 9.16 3-D visualization of the particle trajectories
inside the pore volume.
Figure 9.16 shows a 3-D visualization of a
reconstructed flow field. The Lagrangian particle
trajectories within a time interval of 0.5 s can be seen
in the image. The trajectories reveal that the flow
field inside the pore is really three-dimensional,
which underlines the need for a three-dimensional
measurement technique.
9.4.1.2 Pore Flow: Velocity Time Series
In this experiment, two of the artificial pores have
been positioned at the uppermost position in the
gravel layer at y = -2 cm, i.e. 2 cm below the
interface towards the free surface flow. The
separation between the pores in x-direction was
25 cm as it can be seen in Figure 9.1. The pore
volume of one of the pores was in direct contact with
the free surface flow via an opening in vertical
direction (this pore is referred to as “open” pore in
the following). At the other pore, this opening was
covered by a single grain, so there was no direct
contact with the free surface flow in vertical direction
(“closed” pore in the following). An experiment has
been carried out with a flow discharge of
Q = 0.056 m3/s and a water depth of HA/dmD = 20.
These values correspond to a mean velocity in the
free surface flow of about 0.3 m/s and 10 % of the
critical shear stress for (gravel-)bed destabilization.
Figures 9.17 and 9.18 show the first 30 s of the time
series of the streamwise (u) and vertical (v) velocities
inside the two pores. The time series have been
calculated by spatial averaging of all velocity vectors
inside the pore volume. The plots show the damping
effect of the pebble covering the “closed” pore: the
flow velocities inside this pore are significantly lower
than in the “open” pore, in spite of the fact that both
pores are located in the same vertical position at the
gravel-water interface. The velocity fluctuations in
the “closed” pore are also dampened: the standard
deviations in the “closed” pore are approximately
50 % smaller than in the “open” pore.
Figure 9.17 Time series of streamwise (u) and vertical
(v) velocity in the “open” pore. The
horizontal lines indicate the mean velocities.
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Figure 9.18 Time series of streamwise (u) and vertical
(v) velocity in the “closed” pore. The
horizontal lines indicate the mean velocities.
Note the change of scale in the ordinate as
compared to Figure 9.17.
9.4.1.3 Pore Flow: Power Spectra of
Fluctuations
Figure 9.19 Power spectra of velocity data obtained from
different vertical positions in the gravel layer.
The damping effect of the gravel layer is
evident.
In a second experiment, one of the artificial pores
has been put in different vertical positions
sequentially: y/dmD = -2, -8 and -16. For each
position, an image sequence has been acquired
under the same flow conditions as in the experiment
in section 9.4.1.1. Time series of the absolute value
of the 3-D velocity have been calculated, again by
spatial averaging of all the vectors inside the pore.
Figure 9.19 shows the power spectra of the three
velocity time series. The spectra show that the
significant frequencies are in the range of 1 to 5 Hz.
Further, at y/dmD = -16, the amplitudes are roughly
two orders of magnitude smaller than at y/dmD = -2.
Fluctuations in the pore flow are dampened with
increasing depth in the gravel layer.
9.4.1.4 Free Surface Flow
3-D PTV results for the free surface flow are not
available yet. However, in this section some results
of a 2-D analysis are shown. Images of the left
camera of the stereo setup have been evaluated.
Figures 9.20a - 9.20e show a series of images, taken
from a sequence which has been acquired in an
experiment with a large surface wave (peak-to-peak
amplitude 125 mm, period 2 s, water level 40 cm,
height of gravel layer 4 cm). The images show a
section of about 5 cm by 5 cm straight above the
gravel layer, which is at the bottom of the images.
Figure 9.20a Instantaneous flow field above the gravel
layer, induced by a surface wave. Volume
~5x5x5 [cm³]. Mean flow is from left to right.
Maximum downstream velocity, t = 0 s.
Figure 9.20b Minimum streamwise velocity, t = 0.16 s.
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Figure 9.20c Maximum upstream velocity, t = 0.42s
Figure 9.20d Minimum streamwise velocity, t = 1.12s
Figure 9.20e Maximum downstream velocity, t = 2.2s
The 2D flow fields shown in the images have been
obtained using a robust Optical Flow Technique
developed in /Garbe 2001/. These flow fields are the
2D projection of the real 3D flow fields on the image
plane of the camera. Information from such 2D flow
fields is used as input for the 3D reconstruction. In
Figure 9.20, one period of the orbital motion above
the gravel bed, which is induced by the surface
wave, can be identified. During such a period, the
velocity vectors are rotating counter-clockwise.
9.4.2 Sand Movement
The analysis of the sediment motion has been
carried out using the following two-step approach.
First, a motion detection algorithm /Haussecker and
Jähne 1993/ is applied to the image sequences
acquired by the rigid endoscopes. The result of this
algorithm is a binary mask for every image of a
sequence. In this mask, a pixel has a value of 1 if
motion has been detected at this pixel, and a value
of 0 otherwise. Thus, regions which are in motion
can be identified using these binary masks. In the
second step, we apply an Optical Flow Technique
/Jähne et al. 1998; Spies et al. 1999/ to quantify the
2D velocities in the motion regions.
Figure 9.21 Exemplary results of sand motion detection.
For a discussion, see text.
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Figure 9.21 shows some exemplary results of the
(sand) motion detection. These results and the flow
fields of Figure 9.20 have been obtained in the same
experiment. The upper plot in Figure 9.21 shows a
time series of the motion frequency. The ordinate
simply gives the number of pixels which are in
motion. One sand grain has an area of about 20-200
pixels. We hypothesize, that the detected movement
belongs mainly to sand grains. Thus, we can see in
this experiment that single moving sand grains have
been detected over the complete sequence duration
of 60 s. The lower plot in Figure 9.21 shows the
spatial distribution of the moving grains. This plot can
be considered as a motion map. The black area
corresponds to the image size, the endoscope’s field
of view is a circle inscribed in the black area. The
mean flow is from right to left. The motion frequency
is encoded in the brightness of the pixels: black
corresponds to stationary pixels, white corresponds
to the maximum motion frequency. The maximum
occurs within an elongated area at the top of the
image. This area is located at the interface between
sand and gravel. The corresponding image
sequence shows the entrainment of sand grains by
the orbital motion in the pore flow, which is induced
by the artificial generated long waves.
These results for the measured sand movement
have to be reviewed in a critical manner. Due to the
measuring technique the observed sand grains are
lying at the smooth glass window of the endoscope
housing (see Figure 9.7). To protect the endoscope
the sand was inserted with a rather loose density.
Thus, these boundaries do not conform exactly with
an interlocked granular structure. A transferability to
natural conditions seems to be problematic and has
to be proofed more intensive.
The entrainment by the wave motion is shown in
more detail in Figure 9.22. In this diagram, a section
of the time series of the mean sand grain velocities is
shown. The velocities have been obtained by the
Optical Flow Technique mentioned above, the
(spatial) averaging has been carried out over the
regions where motion has been detected. Figure
9.22 shows a repeating pattern of high velocities,
with a period of TW = ~2,0 s, corresponding to the
period of the surface waves. The mean velocity has
alternating directions: periods of high streamwise
(positive u) and low vertical (negative v) are followed
by periods of low streamwise (negative u) and high
vertical (positive v) velocity. In Figure 9.21 we see
that the boundary of the sand layer (corresponding to
the bright area) is inclined downwards in flow
direction, which explains the directions of the mean
velocities in Figure 9.22: sand grains are swept
along the inclined boundary.
Figure 9.22 Mean velocity of moving sand grains
entrained by the wave motion. For a
discussion, see text
Figure 9.23 Correlation of mean velocity of entrained
sand grains and mean streamwise velocity
of the free surface flow. The peaks of the
sand motion appear shortly after the
streamwise velocity peaks, because the
endoscope observing the sand motion is
located 50 cm downstream of the free
surface flow measurement area.
Finally, Figure 9.23 shows the correlation of the
mean velocity of the entrained sand grains and the
mean streamwise velocity of the free surface flow.
The mean free surface flow velocity has been
obtained by spatial averaging of all velocity vectors
in one image (like the ones shown in Figure 9.20).
The free surface flow velocity is given by the left
ordinate, in units of pixels per frame. The right
ordinate shows the mean velocity of the sand grains.
As we can see in Figure 9.23, the entrainment of
sand grains takes place right after the free surface
flow velocity reaches its maximum (in downstream
direction). This is consistent with the streamwise
location of the measurement areas: the sand motion
is measured about 50 cm downstream of the free
surface flow measurement.
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9.4.3 Micro Pressure Sensors (MPS)
The analysis of the pressure signal gained by the
MPS is less difficult than the Optical Flow Technique.
Figure 9.24 presents the measured dependency of
rms(p) with increasing shear stress τ0. Both values
are non-dimensionalysed by the critical shear stress
τ0c, defined by /Shields 1936/. At τ0/τ0c = 0.6 low
mobility conditions were detected as single stones
passed the measuring area. This value conforms to
the initial point of motion defined by /Wilcock 1996/
at Frc* = 0.035. In order to mechnical deformation of
the whole sensible measuring system larger values
of τ0c = 8.8 N/m² were not examined.
All curves in Figure 9.24  increase linear with the
instability criteria. Focusing on the two sensors at the
interface between gravel and open channel flow at
y/dmD = 0.0 (x, +) the inclination can be calculated to
a ratio of rms(p)/τ0 = 3.5 (3.0), see equation 9-1.
Furthermore, the damping of the gravel becomes
obvious. Whereas the ratio rms(p)/τ0 at y/dmD = 1.0
above the gravel can be calculated to C = 10, the ra-
tio is about C = 2.2 at y/dmD = -1.0. Deeper in the
gravel bed no difference between vertical positions
can be de-tected. The ratio rms(p)/τ0 is given mostly
by C = 1.8.
Figure 9.24 rms(p)/τ0 [-] for increasing instability τ0/τ0c,
τ0c = 8.8 Pa, HA/dmD = ~20, HP/dmD = ~10,
vertical positions y/dmD [-]: 1.0 (o), 0.0 (x, +),
-1.0 (∇), -2.0 (◊)
Figure 9.25 max(∆p)/τ0 [-] for increasing instability τ0/τ0c,
same flow and boundary conditions as in
Figure 9.24
Figure 9.25 shows the maximal pressure fluctuations
of the pressure signal max(∆p) as a function of shear
stress τ0, both non-dimensionalysed by τ0c. The flow
conditions are the same as in Figure 9.24. At
y/dmD = 0.0 at the top of the gravel layer max(∆p)/τ0c
leads to a ratio of rms(∆p) = 18 τ0, which confirms
the results of /Emmerling 1973/. As Figure 9.24 and
9.25 resemble each other, the dependence of
max(∆p) and rms(p) must be linear.
In order to examine the damping effect of the gravel
layer in Figure 9.26 the turbulent kinetic energy
(TKE) of the free surface flow is compared to the
pressure fluctuations rms(p) directly above and
within the gravel layer. TKE and rms(p) are non-
dimensionsalysed by u*² and τ0, respectively.
Figure 9.26 Turbulent kinetic energy TKE/u*² [-] in
comparison to rms(p)/τ0 [-]. TKE(u)/u*² (--),
TKE(u,v,w)/u*² (-). Increasing instability
τ0/τ0c [-]: 0.09 (O), 0.18 (X), 0.35-0.59 (other
symbols), same flow and boundary
conditions as in Figure 9.24
The TKE of the velocity fluctuations u’ in streamwise
direction measured by ADCP conforms with the
exponential law known by /Nezu and Nakagawa
1993/:
/
*( ) / 2,30
y hrms u u e−= (9-2)
Therefore, the TKE (u,v,w) is supposed to be (see as
well /Nezu and Nakagawa 1993/):
/ 2
2 /
( , , )
0.5(2,30² 1.27² 1.63²) ( )
4,78
y h
y h
TKE u v w
e
e
−
−
= + +
=
(9-3)
Equation 9-2 is denoted by a line (‘-‘) in Figure 9.27,
equation 9-3 by a dashed line (‘--‘).
Furthermore, to analyse the turbulence, the turbulent
part of the pressure signal had to be separated from
the oscillating part that is induced by long waves.
Thus, the signal was filtered by a high pass filter of
f = 2 Hz seemed to by appropriate. An essential and
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exponential damping especially between y/dmD = 0.0
to -2.0 within the gravel layer becomes visible. The
(high-pass filtered) value of rms(p)/τ0 = 5.0-7.5 at
y/dmD = 1.0 above the gravel layer does not seem to
fit with the turbulent energy of the velocity. As it can
be seen by the picture inserted in Figure 9.26, this
sensor was orientated directly towards the u-
component of the flow. Therefore, the measured
signal contains both, the TKE(u) and the pressure
fluctuations. A simple subtraction of the TKE(u) value
gained by the ADCP could reveal the rate of the
turbulent pressure fluctuation. Unfortunately the
ADCP is not able to get signals at y/dmD = 1.0. The
signal is not very reliable directly above the gravel
layer. For a more detailed analysis of the turbulent
pressure fluctuations above the gravel layer, the
results from the 3-D PTV in the free surface flow will
have to be taken into consideration as soon as they
are on available.
Figure 9.27 Power spectral density [Pa²/Hz] for instability
τ0/τ0c = 0.09 and 0.59 (low mobility
conditions), τ0c = 8.8 Pa, HA/dmD = ~20,
HP/dmD = ~10, vertical positions y/dmD [-]: 1.0
(o), 0.0 (x, +), -1.0 (∇), -2.0 (◊) and < -4.0
(other symbols)
In Figure 9.27 examples of analysed power spectral
densities PSD(p) [Pa²/Hz] for a stable status at
τ0/τ0c = 0.09 and for an increased instability
τ0/τ0c = 0.59 at low mobility conditions are shown.
For the vertical location at y/dmD = 1.0 to 0.0 above
and at top of the gravel layer the results agree with
Kolmogorov’s  k–5/3 law for the turbulence cascade in
open-channel flow /Nezu and Nakagawa 1993/.
Within the gravel layer a significant damping
between 1 to 3 Hz can be recognized. Below
y/dmD = ~-4.0 within the gravel layer there is no
significant difference in damping pressure
fluctuations higher than 3 Hz. The pressure
fluctuations seem to be dominated by the long wave
fluctuating water level. For designing a stable filter
thinner than HP/dmD = 4 the influence of turbulence of
open channel flow has to be taken into
consideration.
Within a coarse estimation, the only difference
between the two PSD spectra is the arised power for
the increased instability.
Figure 9.28 Damping of pressure [Pa] above, within and
under a gravel filter with HP/dmD = 10.
pressure alteration due to artificially
generated waves with HW = ~88 mm,
TW = ~2.1s. Different scaling at vertical axes.
water level
sensor location
and orientation
pressure at y/dmD = 1.0
pressure at y/dmD = 0.0
pressure at y/dmD = -3.9
pressure at y/dmD = 12.8
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Figure 9.28 depicts the damping of waves of a height
of HW = 88 mm and the period TW = 2.1s. The
medium water depth is h/dmD = 38,4 with a gravel
layers thickness of HP/dmD = 9.8. Within this
experiment hydraulic contact between gravel and
sand was given. Thus, one pressure sensor was
mounted within the sand at y/dmD = -11,8 to gain
additionally insight in the interface gravel-sand. Due
to the superposition of water depth, installation depth
and offset of the sensor the maxima are cut off.
The pressure amplitude is damped over the depth as
follows (from top to bottom): Starting with a wave
height of HW = 88 mmWC according to 860 Pa, the
oscillation above the gravel at y/dmD = 1.0 is mere
∆p = 580 Pa. On ‘the way’ to the gravel layer at
y/dmD = 0.0 the double pressure amplitude reaches
∆p = 500 Pa. This value does not change
significantly within the gravel layer: at y/dmD = -4.0
the value is unaltered at ∆p = 500 Pa. Within the
sand layer the value of the pressure oscillation is
halved to ∆p = 580 Pa according to the wave height.
9.5 Conclusions
9.4.3 Summary
A novel experimental setup enabling a synoptic
investigation of the flow and pressure fields within
and above a gravel layer has been developed. This
setup allows synchronous measurements of
pressure and velocity within three artificial pores and
in open channel flow. Stereo camera setups are
used to measure the flow fields straight above the
gravel layer and within three artificial pores in the
gravel layer. Optical access to the gravel layer is
given by flexible fiber-optic endoscopes. Image
processing techniques are applied to extract 2-D and
3-D velocity information from the acquired image
sequences (3-D PTV, 2-D Optical Flow). The motion
of sand grains at the sand-gravel-boundary can be
observed by three additional endoscope setups.
A new method to measure pressure fluctuations in
open channel flow both on subsurface and within a
gravel layer has proved its functionality. Pressure
fluctuations are measured with miniature at high
temporal resolution piezoelectric sensors.
First results from an experimental study of the
interaction between turbulent open channel flow and
the hydrodynamic reaction in porous gravel layer
have been shown. Results for the power spectral
density of pressure fluctuations in the water column
and at top of the gravel layer agree with
Kolmogorov’s k–5/3 law for the turbulence cascade in
open-channel flow. Within the gravel layer an
essential damping between 1 to 3 Hz can be
recognized. Below y/dmD = ~-4.0 within the gravel
layer there is no identifiable difference in damping
pressure fluctuations higher than 3 Hz. Thus, the
pressure fluctuations are dominated by the long
wave fluctuating water level. For design criteria for
stable filters thinner than four times the gravel
diameter the influence of turbulence of open channel
flow has to be taken into consideration.
9.4.3 Outlook
Analysis of the 3-D PTV Data:
A huge amount of image data has been acquired
during the experimental study at the BAW. The
evaluation of this data is still in progress. In addition,
a number of improvements of the 3-D PTV algorithm
are currently implemented to guarantee an optimal
performance of the algorithm on the endoscopic
image data. First analyses have shown that very
large particle displacements are present in image
sequences that have been acquired under flow
conditions approaching the critical shear stress or in
experiments with large surface waves. Since these
flow conditions are of particular interest, a reliable
tracking of large displacements is a crucial demand.
Currently, a multi-scale approach is implemented to
handle the large displacements. Further, a
comprehensive accuracy assessment of the
algorithm is carried out. After the processing of the
image sequences with the improved algorithm, future
work will comprise a depiction of velocity statistics
and a comparison to the ADCP-data as well as to
data found in the literature. Further, evaluation
techniques like conditional sampling, analysis of
coherent structures/burst events (ejections and
sweeps) and space-time correlation of velocity and
pressure signals will be applied.
Detailed Analysis of the MPS-Data:
To separate the spectra of quasi-static and dynamic
amplitudes, a filter-algorithm for separation of regular
long-waves from fluctuations induced by turbulence
should be developed. The pressure-signal statistics
are to be depicted by pressure probability density
functions (PDF). Furthermore, a detailed description
of damping within the gravel filter and an evaluation
of scale dependency for filter design application will
be given.
Synoptic Consideration of Velocity and Pressure
With available data-sets of pressure and velocity
fields analysed in detail, a space-time correlation of
velocity and pressure signals and an analysis of
events (burst and sweep detection) is possible.
Thus, a synoptic view of velocity- and pressure fields
as well as concluding remarks with respect to gravel
bed stability can be given.
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10 Pore pressure response due to turbulent flow
patterns using combined lattice Boltzmann and
analytical methodology
Bestimmung von Porenwasserdruckreaktionen initialisiert durch
turbulente Strömungsmuster unter Anwendung einer Kombination
aus Lattice-Boltzmann Simulation und analytischer Berechnungs-
methodik
M. Davis & M. A. Koenders
Kingston University, Department of Mathematics, Kingston on Thames, UK
Kingston Universität, Abteilung für Mathematik, Kingston on Thames, UK
H.-J. Köhler
Bundesanstalt für Wasserbau, Abteilung Geotechnik, Karlsruhe, Germany
Federal Waterways Engineering and Research Institute, Geotechnical Department, Karlsruhe, Germany
ABSTRACT: Lattice-Boltzmann simulations have been used to calculate flow patterns over and inside a gravel
bed, which in turn rests on sandy subsoil. The resulting flow pressure profile has been employed to obtain the
excess pore pressure in the subsoil; both the temporal and spatial developments have been evaluated by
means of an analytical solution of Biot’s equations for partially saturated soil. Using the analysis one is able to
ascertain the location of most likely damage in the subsoil of a river or sea bed. The effect of an obstacle in the
flow is examined and the presence of such an object has non-negligible consequences for the potential damage
assessment.
KURZFASSUNG: Die Methode der Lattice-Boltzmann Simulation wurde benutzt, um Strömungsmuster
oberhalb und innerhalb eines Kiesbettes zu bestimmen, das auf einem sandigen Untergrund liegt. Die aus der
Durch- und Überströmung resultierenden Wasserdruckprofile wurden als Eingangsgrößen für die Bestimmung
der im unterlagernden Sand initialisierten Porenwasserüberdrücke angesetzt. Sowohl die zeitlich als auch
räumlich veränderlichen Porenwasserdruckentwicklungen konnten analytisch mit Hilfe der Konsolidations-
Gleichung von Biot für den teilgesättigten Sand unter Wasser berechnet werden. Die Anwendung einer solchen
Analyse hilft, mögliche Schadenspotentiale hinsichtlich seines örtlichen Auftretens im Untergrund eines
Gewässerbettes zu bestimmen. Die Einflüsse von Strömungshindernissen oberhalb des Kiesbettes auf die
möglichen Schadenspotentiale im Untergrund und an der Gewässersohle sind nach den Ergebnissen dieser
Untersuchung keinesfalls vernachlässigbar.
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10.1 Introduction
This paper is concerned with the analysis of rip-rap-
protected, non-cohesive sand layers subjected to
flow conditions tha3t are non-uniform, both in a
temporal and in a spatial sense. The temporal non-
uniformity is associated either with ‘turbulence’ in the
mean flow outside the rip rap layers, or with explicit
time-dependent loading due to wave action. The
spatial non-uniformity may also be due to wave
loading (the wave length being much greater than
the mean size of the protective granular layer), but
arises chiefly as a result of obstacles in the
extraneous flow. The design of stable rip rap layers
is treated in the literature /Raudkivi 1998/ (see
section 9.10 for an overview). The sand layer
underneath the protective layer is usually deemed to
be stable if the protective filter layer is stable and the
ratio of the sizes of the base material to the filter
material satisfies Terzaghi’s conditions /Terzaghi
1943/. Alternatively geotextiles may be employed,
especially for temporary structures. The thickness of
the filter is designed in such a way that in a
geometrical sense Terzaghi’s rules make sense,
which in practice comes down to some 0.2 metres
for gravel filters. Size segregation during deposition
is generally viewed as undesirable.
The question now is what happens when the rip rap
cannot be used in such a way that Terzaghi’s
geometrical filter conditions are satisfied. The gravel
will still have a protective function in that it
moderates the flow over the sandy subsoil, yet -
potentially - erosion of the non-cohesive sand may
take place if flow conditions in the pores of the
deposited rip rap are sufficiently severe. In a naïve
analysis then, the flow conditions in the pores need
to be analysed and if the local flow conditions
(tangential to the filter/base interface) exceed the
critical conditions /Raudkivi 1998/ (see chapter 3)
instability and subsequent erosion may be expected.
This analysis is naïve because it only tells part of the
story and overlooks an important mechanism: the
combined effect of small amounts of gas in the
subsoil and temporal pressure variations.
The notion that gas in the subsoil may affect the
erosion susceptibility of a non-cohesive soil has
been explored in a recent paper /Köhler & Koenders
2003/. In the theoretical part of this paper a partially
saturated sandy half-space is loaded by an external
pressure fall. Using Biot’s equations /Biot 1941/ the
pressure profile in the half-space is calculated. It
transpires that even in a slightly unsaturated
environment fluidisation may take place if the
external pressure goes on falling for long enough. In
the experimental part of the paper it is shown by
means of an endoscopic technique that the gas is
present in bubble form; the bubbles adhere to the
sand grains and are virtually indestructible. During
the external pressure fall they expand; the
fluidisation, when it takes place, is also verified with
the use of endoscopy.
The theory predicts that fluidisation of an unprotec-
ted bed first takes place after a time 1t   reckoned
from the moment when the external pressure had
started to fall at a rate of σ& . An estimate of 1t  is a
key design parameter for unprotected beds.
Basically, it states: if one expects the external
pressure fall at a rate σ&  to continue for less than a
period of 1t , then the bed will not fluidise. If it goes
on for a period of time that is greater than 1t , then
fluidisation will occur. The estimate for the time 1t  is
2
1 

=
a
i
Yt wcσ
γπ &          (10-1)
where Y is the pressure-equivalent water depth,   the
critical gradient /Terzaghi 1943/ (measured in
engineering units as a fraction of the fluid specific
weight wγ ) and α a system parameter with the
dimension of the inverse of the square root of a
velocity. The latter is the only variable that contains
information about the particle/fluid/gas mixture. The
presence of the gas bubbles is represented through
the saturation measure, is , stating the fraction of the
fluid that is not in bubble form. Note that the bubbles
tend to adhere to the grains; in fact it is very difficult
to get rid of them and a typical figure for the
saturation in natural deposits at water depths that
are less than 10 m deep is some 95-99%. The
saturation is embedded in the parameter α as follows
( )
k
sn
a i
−= 142          (10-2)
where n is the porosity of the deposit and k its
permeability.
Protection of the subsoil can be introduced by means
of a layer of a coarse, more permeable material. The
analysis and design of the thickness of the layer has
been discussed by /Roussell et al 2000/. In this case
the whole system fails due to the mechanism that
involves gas in the subsoil and not local failure in the
pores of the protective layer. This analysis is also
one-dimensional.
The geometry of the half-space analysis is naturally
limited; its importance lies in the introduction of the
concepts, though direct application is possible, for
example in locks. In this paper the analysis is
extended to include both another important
engineering geometry as well as external pressure
fluctuations that arise from a time-dependent flow
field. The latter may result from either continuous
flow over an obstacle or from explicit wave-loading,
or – in principle – a combination of these two.
In order to illustrate the problem Bild 10.1 is helpful.
A rigid, impermeable obstacle has been placed on a
coarse gravel layer; the latter protects a non-
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cohesive, partially saturated subsoil. Flow is applied
to the outer regions of the conformation. The
approach that is taken to study these problems is as
follows. The flow in the open water and in the coarse
layer is modelled in two dimensions by means of a
lattice-Boltzmann technique. This technique is par-
ticularly suited to the highly irregular boundaries that
result from the gravel material. At the same time this
technique can cope with the wide variety of flow
conditions that appear in this problem: the typical
Reynolds number in the open water is very much
higher than the one that reigns in the flow in the rip-
rap. The flow in the subsoil is not simultaneously
modelled by the lattice-Boltzmann technique. In the
sandy region the boundary conditions from the flow
modelling are used to calculate the excess pore
pressures analytically. Due consideration is given to
the presence of gas.
The purpose of the calculations is to establish the
regions in which damage is most likely. Erosion may
be associated with the two mechanisms: high
interfacial tangential fluid velocities or with local
fluidisation due to gas in the subsoil in the sand. A
combination of both is naturally also possible. In this
paper the first mechanism is not further explored,
because – as mentioned above – there is already
much literature on erosion due to high tangential
flows.
The analysis is part of a wider research exercise. In
this paper the analysis is demonstrated. In a
forthcoming paper a series of experiments will be
reported, as well as variations of the calculations.
10.2 Estimate of the pressure gra-
dient of a loaded half-space
It was demonstrated by /Köhler & Koenders 2003/
that for a partially saturated subsoil under shallow
conditions, the excess pore pressure development( )t,y,xp  as a function of position and time is
approximately described by the following equation
( )
t
p
p
sn
y
p
x
p
Ȗ
k i
w ∂
∂

 −=



∂
∂+∂
∂
0
2
2
2
2 1               (10-3)
Here k is the soil permeability, n the porosity and
wȖ  the specific weight of fluid (water); 0p  is the
mean ambient pressure near the top of the subsoil.
The position is identified by the horizontal co-
ordinate x and the vertical co-ordinate y. The
saturation is denoted by is and is assumed to be a
constant, independent of time and position. The
equation is valid for fine-grained soils in which the
fluid flow is laminar. The further crucial
approximation that has been made is that the
stiffness of the soil is much greater than the stiffness
of the fluid-gas mixture. This can only be true under
unsaturated circumstances, but that is the limit
considered here. As a rule of thumb the
approximation is true for dense non-cohesive soils
with gas content in the fluid > 1%.
For convenience a parameter A is introduced as
( )iw sn
p
Ȗ
k
A −≡ 1
0 .            (10-4)
This parameter has the dimension of 12 −sm  and
plays the role of consolidation coefficient.
Equation (10-3) with the definition of the parameter A
gives
t
p
y
p
x
p
A
2
2
2
2
∂
∂=



∂
∂+∂
∂
                      (10-5)
A Fourier transform (denoted by a ^) of the equation
with respect to the x-co-ordinate with Fourier wave
number χ is applied to give equation (10-5), and
gives:
Bild 10.1 Geometry of the problem. The thickness of the coarse layer is 0y
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A Laplace transform with respect to t is performed
with frequency s; the transformed variable is denoted
by a ~
( ) 00ˆ~ˆ~ˆ~ˆ
2
2
2 ==+−



∂
∂+− ,y,tpps
y
p
pA χχ .   (10-7)
The initial excess pore pressure in the process is
zero and therefore the last term on the left-hand side
vanishes. Equation (10-7) represents an ordinary
linear differential equation. The excess pore
pressure gradient vanishes for very large values of -y
(no flow at great depth) and therefore the solution is
( ) Asyesypp /,0,~ˆ~ˆ 2 +== χχ .          (10-8)
Applying the convolution theorem for both Laplace
and Fourier transform the excess pore pressure field
is obtained as
( )∫ ∫
+∞
∞−
+−− 

 

−−=
t
s/Ay ξ,τeFτ)L,tξ,p(xdξdτp(x,y,t)
0
11 20 χ
           (10-9)
Both the inverse Laplace and Fourier transforms are
easily carried out /Abramowitz & Stegun 1965/,
(29.2.12, 29.3.82); /Gradshteyn & Ryzhik 2000/,
(3.922.4) to give
( ) .10
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                     (10-10)
The excess pore pressure at 0=y  needs to be
given for all horizontal positions and time points. This
quantity is supplied by the numerical lattice-
Boltzmann solution in the open water and in the
coarse layer.
The form of formula (10-10) is suitable for numerical
implementation for 0≠y . For y in the vicinity of
zero change the integration variable ζ to
2/4 yAτζ ≡  . The integral of Equation (10-10)
then reads
.
1
4
0
1
lim
2
2
2
/4
0
1
1
2
2
0
∫ ∫
∞+
∞−



 +−
↑ 




 −−=
yAt
y
y
e
A
y
,tξ,xpdξdπy
-
p(x,y,t)
ξ
ζ
ζ
ζζ
         (10-11)
The integration over y is dominated by the region in
the vicinity of 0=ζ  due to the presence of the term
2/1 ζ ; therefore in the vicinity of 0≈y  the
argument ( ) tAyt ≈− 4/2ζ . The integral over τ is
now carried out to give
( )∫
∞+
∞−
+−
↑ +−= .0
1
lim
22
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-
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          (10-12)
The integrand is zero for all 0,0 ↑≠ yξ  and
therefore it is only necessary to investigate the result
in the vicinity of 0=ξ  and here
( ) ( ),tx,p,tξ,xp 00 ≈− . Thus, using /Gradsheyn &
Ryzhik 2000/, (see section 3.466)
( ) ∫∞+
∞−
+−
↑ += 22
4
0
22
1
lim0 ξ
ξ
y
ye
dξπ
-
,tx,pp(x,y,t)
At
y
y
  (10-13 a)
 ( )( ) ( ) ( ).01lim02
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4
0
22
,tx,p
y
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dξπ,tx,pp(x,y,t)
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y
y
=+
−= ∫∞+
+−
↓− ξ
ξ
     (10-13 b)
This is the expected result.
For the numerical equivalent of Equation (10-10) is
( ) ( )
,
4/1
0
4 1 1
22
2∑ ∑
+−−−−=
= =
M
j
N
i
ji
j
ji
Aτξy
eτ)τ,t,ξp(xA
y
p(x,y,t) π
        (10-14)
where N is the number of spatial points along the
interface, M the number of the temporal points. The
excess pore pressure at the interface must be given
as a function of both position and time. This function
is supplied by the lattice-Boltzmann simulation.
10.3 The lattice Boltzmann method
for the computation of fluid
flow
The simulation of the flow in both the open water and
the coarse layer regions is performed with the lattice
Boltzmann method. This method is especially
appropriate for the highly irregular boundary
conditions that are present in the coarse layer. There
is a wealth of literature on the method, which may be
employed in a diverse range of applications: fluid
flow, flows in complex geometries, multiphase and
multicomponent flows, particles in fluids, heat
transfer and reaction-diffusion. Here a brief
discussion is included pertaining to the basics of the
method; especially the scaling rules for physical
parameters in fluid flow and specification of the
boundary conditions are mentioned. Overview
Davis, Köhler & Koenders: Pore pressure response due to turbulent flow patterns ...
BAW-Workshop: Boden- und Sohl-Stabilität – Betrachtungen an der Schnittstelle zwischen Geotechnik und Wasserbau
10-5
publications on the subject are /Chen & Doolen
1998/, /Chopard & Droz 1999/ and /Succi 2001/.
In the lattice Boltzmann method the physical
quantities of interest are described in terms of N
fields ,t)(fi r  ( Ni ...1= ) defined at each point r of a
lattice and at each discrete time step t. In
hydrodynamic applications the fields represent fluid
particle numbers. The fluid particles may have
velocities; these are classified in a discrete set of
possibilities in both size and direction and the
subscript i refers to a possible velocity direction. By
way of illustration a two-dimensional lattice is shown
in Bild 10-2. This is a square lattice; the 8 unit
vectors ie  point to the nearest neighbour in direction
i. Fluid particles may move along any of these unit
vectors.
e1
e5
e2e6
e3
e7 e4
e8
Bild 10.2 The eight unit vectors  ie  pointing to the
nearest neighbouring site in direction i.
The next step is to consider evolution in the fluid
particle numbers. There are two contributing factors
to the change in the number of particles at any grid
point. The first is free convection, stating
( ) ( )tftf iii ,1, rr =++ e         (10-15)
The lattice spacing and the time increment are most
conveniently chosen to be equal to unity. Equation
(10-15) allows particles moving in the same direction
to occupy the same lattice site at the same time. This
leads to unphysical results and therefore an
exclusion principle needs to be applied. To deal with
this problem particles are allowed to collide on the
lattice; this feature is introduced in the second
element of the evolution process, a collision operator
Ω; the modified evolution equation then reads
( ) ( ) ( )tΩtftf iiii ,,1, rrr =−++ e         (10-16)
The function if  is the mesoscopic particle distri-
bution, which is the ensemble average of the particle
occupation. Furthermore, it is assumed that the
collision operator only depends on the incoming
particle distribution /Chen & Doolen 1998/; the
evolution equation then becomes the so-called
lattice-Boltzmann equation
( ) ( ) ( )iiiii fΩtftf =−++ ,1, rr e         (10-17)
Once the collision operator is specified, the rule is
completely local and easy to compute. The
macroscopic hydrodynamic fields, mass density ρ,
fluid velocity u and momentum flux Π, are moments
of the particle distribution function:
∑∑∑ ===
i
iii
i
ii
*
i
i fff eee Π,, ** uρρ     (10-18)
The collision operator is chosen in such a way as to
allow the Navier-Stokes equation to be equivalent to
equation (10-17) in the appropriate limit. It is
assumed that the distribution function if is always
close to the equilibrium state )(eqif . The collision
operator can then be expressed in terms of the so-
called ‘collision matrix’ M
( ) ( ))(eqjjijii ffMfΩ −=         (10-19)
The particle distribution is furthermore assumed to
relax to the equilibrium state with a single relaxation
time *τ /Bhatnagar et al 1954/, as well as being
isotropic
ijijM δτ *
1−=                    (10-20)
This is called the Bhatnagar-Gross-Krook (BGK)
collision matrix and its implications have been widely
studied (see for example /Chen & Doolen 1998/).
Inserting the BGK operator back into the lattice-
Boltzmann equation leads to the famous LBGK
evolution equation
( ) ( ) ( ) ( )[ ]tftftftf eqiiiii ,,1,1, )(* rrrr −−=++ τe     (10-21)
Various macroscopic parameters are identified. The
relaxation time *τ  in equation (10-21) is related to
the kinematic viscosity *γ as( )
2
1** −= τȕȖ         (10-22)
where β is a constant that is dependent on the
geometrical details of the lattice (hexagonal, square,
or cubic, /Succi 2001/). Physically realistic, positive
kinematic viscosities are obtained for relaxation
times that satisfy 2/1* >τ .
The fluid pressure is given by
( ) ( )( )ρ,tρc,tP s −= rr 2         (10-23)
where ρ  is the mean density of the fluid and sc  is
the speed of sound.
In this study high Reynolds number flow is of
interest. In the simulation care has to be taken of
high Reynolds number (turbulent) flows to ensure a
fine enough grid to resolve the short scale structure.
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Quantities LBGK
parameters
Physical
parameters
Speed of
sound
*
sc *ss c∆t
∆r
c =
Density ∑=
i
ifρ* *ρ∆r
∆mρ
3
=
Velocity ∑=
i
ii efρu
1* *u∆t
∆r
u =
Viscosity ( )12 *
6
1* −= τȖ *Ȗ∆t
∆rȖ
2
=
Pressure ( ) *2** ρcP s= *P∆r∆t∆mP 2=
Tabelle 10.1 Conversion rules for LBGK quantities and
their corresponding physical values.
10.4 Boundary conditions
In this section the boundary conditions are put
forward for the flow problem in both open water and
coarse layer regions. There are two conditions that
require specification: (a) solid fluid boundary
conditions and (b) conditions on the outside of the
region as a whole.
For (a) the no-slip boundary condition must be made
relevant to the lattice-Boltzmann method. This is
done by ensuring that no fluid particle can flow into
the wall.
The node points that most closely approximate the
wall surface are treated in a special manner.
Following /Ladd 1994/ the fluid inside the wall is
given a very high mean mass density. Therefore, the
collision between fluid particles inside and outside
the wall is such that the fluid particles in the fluid
region appear to bounce back. This procedure is
equivalent to the continuum no-slip condition.
For (b) various approximations are introduced. The
bottom of the coarse layer requires a suitable
boundary condition. Essentially a slipping boundary
condition for the tangential velocity component is
appropriate, see /Saffmann 1971/ and /Beavers &
Joseph 1967/. This condition reads for the slip
velocity
y
u
sLsu ∂
∂−=               (10-24)
where the slip length sL is related to the geometric
permeability gk  of the subsoil as
α
g
s
k
L = .         (10-25)
The geometric permeability is related to the
engineering permeability as wg kk γµ /=  , where µ
is the viscosity of the fluid. /Saffman 1971/ uses α ≈
0.1. The geometric permeability gk  has the form
cdkg /
2= , with c a porosity dependent constant,
and d the mean particle diameter of the subsoil. In
practice d is so small that sL is zero and the no-slip
condition holds. The normal velocity nu is in principle
related to the solution of the pressure in the subsoil.
In practice, the approximation 0=nu  may be
introduced.
For the flow in the open water region, far from the
obstacle, two different velocity profiles have been
applied; logarithmic velocity and wave loading.
10.5 Flow with logarithmic velocity
profile
The flow in the open water region is expected to
display a logarithmic velocity profile with respect to
the x-direction. In this direction periodic boundary
condition are enforced. At the top of this region a
constant velocity U is prescribed.
The logarithmic velocity distribution becomes invalid
in the laminar sub-layer, which has height y. In this
sub-layer, which is very thin compared to the
dimension of the whole problem, and chosen to be
equal to half of the mean coarse particle diameter, a
linear velocity profile is imposed. The latter vanishes
at the top of the coarse layer; a zero value is also
introduced on the sides of the coarse layer in the
region 00 yy ≤≤ , see Bild 10-3.
The logarithmic velocity profile for δyy +> 0  is
expressed in the Karman constant b, the velocity
parameter 0u and the sub-layer thickness δ , see
/Landau & Lifshitz 1959/,
δyyyyy
bδ
u
u +≤<−= 0000 ,)(     (10-26)
δδ +>
−= 000 ,ln yye)yy(b
u
u     (10-27)
The velocity at the top of the open water region
0yHy +=
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is
)δ
He
(
b
u
U ln0=         (10-28)
The velocity parameter 0u  is thus related to the
velocity at the top of the open water region as
)ln(
0
δ
He
bU
u =        (10-29)
All these boundary conditions are implemented in the
lattice-Boltzmann procedure. The control variable
that ultimately defines the velocity field in the open
water and coarse layer region is the constant velocity
at the top U.
Everything else depends on the details of the
geometry. While there is considerable time-
dependence in the flow field, these experiments will
be called steady flow experiments, because there is
no explicit temporal loading.
10.6 Wave loading flow
In these experiments there is explicit time-
dependence in the external forcing of the flow. The
flow in the open water region is prescribed as a wave
velocity profile in the vertical y-direction. Periodic
boundary condition is enforced in the x-direction.
A simple oscillation in the y-direction with frequency
ω and amplitude L can be written as a function of
time t and horizontal position x as
( )txLHxy ωλ
π
cos
2
sin)( 

+=   (10-30)
where fπω 2= .
Therefore, the wave velocity vector at the top of the
open region is
( )

 

− txL ωλ
πω sin2sin,0   (10-31)
The wavelength λ is chosen in such a way that it fits
the size of the problem exactly, which is necessary
to satisfy the periodic boundary conditions.
The numerical values of the wave loading
parameters are presented in Tabelle 10-2. In
addition to simple wave loading, a loading
programme that combines waves with steady
velocity is also possible.
10.7 Results of the simulations
The table below summarises the details of the
geometries and the velocity profiles of the various
simulations. The results of the simulated tests are
presented as follows. The flow in the open water and
coarse granular layer is demonstrated by means of a
single snapshot (though cartoon sequences of the
simulations are available).
The excess pore pressure distribution in the subsoil
is shown as a sequence of snapshots, as the
temporal development of this parameter is obviously
the key to obtaining the location where erosion due
to gas is most likely to occur.
10.7 Steady flow simulations (tests
1 & 2)
The results of tests 1 and 2 (see Tabelle 10-2) turn
out to be very similar, despite the difference in
loading speed. Eddies are generated downstream
from the obstacle. A snapshot of the calculated flow
pattern is shown in Bild 10- 4.
The mean size is of the same order of magnitude of
the height of the obstacle. The excess pore pressure
is shown in Bild 10-5, also for test number 1.
Bild 10.3 The height of the system is 0yH +  , and δ   is the viscous sub-layer length. A
logarithmic velocity profile has been imposed on the left side of the system and a
δ
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The region that experiences the greatest risk of
being damaged by oscillatory pore water flows is
located at 600400 << x  (lattice units), in other
words in the region between one and two obstacle
heights downstream from the obstacle.
10.8 Wave loading with no obstacle
(test 3 & 6)
Three waves with wave length 0.29 m have been
imposed at each time step. A snapshot of the flow
pattern of test 3 is shown in figure 6.
In this simulation the flow is caused by the vertical
wave bouncing back from the gravel, while at the
same time dispersion is displayed. The same
phenomenon is observed in test 6, though in this test
the water depth was greater, thus ameliorating the
dispersion phenomenon. From the animation of the
pressure in the subsoil ( see Bild 10-7) it is seen that
the pressure oscillates in harmony with the wave.
This is expected. As result the excess pore pressure
gradient will oscillate too, which may cause erosion
in the subsoil. The potentially most damaged
locations appear at about  and  , in sympathy with
the applied wave and extending to about half the
wavelength.
Test
no.
Type of
test
Flow parame-
ters
Gravel layer
thickness
  y0 (m)
Water
level
H (m)
Mean
gravel
size
d (m)
Obstacle    
height × width
(m×m)
1 Steady
flow
U = 0.08 ms-1 0.018 0.1 0.005 0.05 × 0.02
2 Steady
flow
U = 0.29 ms-1 0.1 0.2 0.01 0.1 × 0.11
3 Wave
loading
λ = 0.29 m
f = 1.0 s-1
0.1 0.2 0.01 none
4 Wave
loading
λ = 0.29 m
f = 1.0 s-1
0.1 0.2 0.01 0.1 × 0.1
5 Wave
loading
λ = 0.29 m
f = 1.0 s-1
0.04 0.16 0.01 0.04 × 0.06
6 Wave
loading
λ = 0.29 m
f = 1.0 s-1
0.1 0.4 0.01 none
Tabelle 10.2 Details of the simulated tests. The subsoil has a permeability
14104 −−×= msk  and  the saturation is  95.0=is .
Bild 10.4 Snapshot of the flow pattern of test number 1.
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Bild 10.5 Sequence of snapshots of the excess pore pressure in the subsoil for steady flow. The
areas with the greatest colour variation are most at risk from erosion.
Bild 10.6 Snapshot after 70,000 time steps of the flow lines as a function of the position for the case of
wave loading with no obstacle flow.
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Here, 10,000 time steps in the simulation correspond
to 0.8 seconds in real time.
In test number 6 the damping of the wave is so
severe that only very small pressure fluctuations are
observed and these are not reported separately.
10.8 Wave loading with an obstacle
(test 4 & 5)
The simulation of the wave loading flow over an
obstacle with a height of 0.1 m has been carried out
with a wavelength of the free surface flow of 0.29 m.
In this experiment eddies are generated as a result
of the presence of the obstacle.
This is a very complex flow pattern; a snapshot is
shown in Bild 10-8. The result is roughly the same
for both tests and therefore only test number 4 is
shown. The size of the eddies is of the order of the
height of the obstacle.
Bild 10-9 shows the associated excess pore
pressure in the subsoil. The presence of the obstacle
has the effect of attracting damage. The location of
the regions that are most at risk are just in front and
just behind the obstacle: the obstacle itself occupies
the region 312232 << x  .
10.9 Conclusions
These two-dimensional simulations need to be
compared with real experimental data. The results
are indicative, as real flow situations will be three-
dimensional and turbulence is a three dimensional
phenomenon. Nonetheless, indications of the likely
locations of damage-susceptible regions, associated
with gas in the subsoil, is useful.
For the steady flow problem over an obstacle the
most likely location is some two obstacle heights
downstream. For wave loading without an obstacle, it
is directly associated with the troughs and crests of
the waves, but only in shallow water. For wave
loading in the presence of an obstacle the region of
potential greatest damage is on either side of the
object and the risk of erosion here is enhanced
compared to wave loading in the absence of an alien
object.
Bild 10.7 Sequence of snapshots of the excess pore pressure in the subsoil for wave loading in the absence of
an obstacle. The areas with the greatest colour variation are most at risk from erosion.
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10.11 List of symbols
α ( ) ksn i /14 −
A consolidation coefficient ( 12 −sm )
b Karman constant (-)
Bild 10.8 Stream lines for the fluid flow around an obstacle in wave loading at the time point of 41,000 time steps
(4 seconds into the simulation with a wave of a duration of 1 s).
Bild 10.9 Subsoil excess pore pressure for wave loading with an obstacle. The regions where the greatest
damage potentially takes place is just before and behind the obstacle.
Davis, Köhler & Koenders: Pore pressure response due to turbulent flow patterns ...
BAW-Workshop: Boden- und Sohl-Stabilität – Betrachtungen an der Schnittstelle zwischen Geotechnik und Wasserbau
10-12
c porosity-dependent coefficient (-)
sc speed of sound (
1−ms )
*
sc scaled speed of sound (-)
d diameter of subsoil grain (m)
ie unit vector (-)
f frequency ( 1−s )
if particle distribution function (-)
eq
if euilibrium distribution function
ci critical gradient (-)
H fluid height of open water (m)
k engineering permeability ( 1−ms )
gk Geometric permeability (
2m )
L amplitude of applied wave (m)
sL slip length (m)
M number of temporal points (-)
M collision matrix (-)
n porosity (-)
N number spatial points on the
interface (-)
N number of lattice points in the
simulation (-)
p excess pore pressure (Pa)
0p ambient pressure (Pa)
P total fluid pressure (Pa)
r location vector (m)
s Laplace frequency ( 1−s )
is saturation (-)
t time (s)
1t duration of pressure fall (s)
u velocity vector ( 1−ms )
*u scaled velocity vector (-)
0u velocity outside laminar sub-layer
( 1−ms )
nu normal velocity (
1−ms )
su slip velocity (
1−ms )
U velocity at the top of the simulation
for steady flow ( 1−ms )
x horizontal position co-ordinate (m)
y vertical position co-ordinate (m)
0y thickness of the gravel layer (m)
Y pressure-equivalent water depth (m)
α coefficient for slipping boundary
condition (-)
β lattice-geometry-dependent
coefficient (-)
*γ scaled kinematic viscosity (-)
wγ unit weight of water ( 3−Nm )
δ thickness of the laminar sub-layer
(m)
δ Kronecker delta (-)
∆m mass of fluid particle (kg)
∆r lattice spacing (m)
∆t time step (s)
χ Fourier wave number ( 1−m )
λ wavelength (m)
µ fluid viscosity (Pas)
ω circular frequency ( 1−s )
Π scaled momentum flux (-)
Ω i collision operator (-)
ρ fluid density ( 3−kgm )
*ρ scaled fluid density (-)
ρ  mean density of the fluid (-)
σ& rate of pressure fall ( 1−Pas )
τ time (s)
*τ scaled relaxation time (-)
ξ position (m)
ζ 2/4 yAτ  (-)
λ wavelength (m)
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11 Large-Eddy Simulation of Flow over Rough Channel
Beds
Large Eddy Simulation der Strömung über rauen Sohlen
T. Stößer, W. Rodi, G. Jirka
Institute for Hydromechanics, University of Karlsruhe, Germany
Institut für Hydromechanik, Universität Karlsruhe
ABSTRACT: In this paper we show the results of large eddy simulations (LES) of the flow in a closed channel
where one wall is roughened with square bars or circular rods respectively. Whereas the roughness height k is
kept at 0.2 of the half channel depth, the spacing between the elements w is varied from w/k=3 to w/k=10,
covering the range of d-type (quasi-smooth flow), transitional (wake interference) and k-type (isolated)
roughness. The structure of turbulence as well as the statistical quantities exhibit differences for the different
roughness types. For d-type roughness the separation zones behind the elements are confined to the cavities,
and only a few turbulent eddies are shed into the outer flow. For transitional and k-type roughness, separation
and reattachment occur between two adjacent bars/rods and much larger and more frequent eddies are found.
For the evaluation of coherent structures and for the quantification of the four events of the bursting phenomena
a quadrant-analysis is used. It is shown that for the turbulent fluctuations sweeps and ejections near the
roughness elements are dominant irrespective of their shape and the spacing between them. Another feature of
turbulent wall bounded flows is the formation of high and low speed streaks. Although streaks form above all
types of roughness, their size and shape are different for each roughness configuration.
KURZFASSUNG: In diesem Beitrag zeigen wir die mit der Methode der Large Eddy Simulationen (LES)
berechnete Strömung in einem geschlossenen Kanal bei dem eine Wand mit Rauheitsstreifen besetzt wurde.
Die Rauheitshöhe k wurde zu 0.2 der halben Kanalhöhe gewählt, der Abstand w zwischen den Rauheitstreifen
wurde von w/k=3 bis w/k=10 so variiert, dass die drei Rauheitstypen „d-type (quasi-smooth flow)“ , „transitional
(wake interference)“ und „k-type (isolated) roughness“ abgedeckt sind. Die Struktur der Turbulenz sowie die
Statistik der Strömung zeigen deutliche Unterschiede für die drei Rauheitstypen. Für die “d-type roughness”
füllt die Ablösezone hinter den Elementen vollständig den Zwischenraum aus und nur wenige Wirbel werden in
die Außenströmung geschleudert. Für “transitional” und “k-type” Rauheiten, findet das Wirbelablösen und das
Wiederanlegen zwischen zwei Rauheitselementen statt und größere und häufiger auftretende Wirbel werden
gelöst. Bei der Auswertung der auftretenden kohärenten Strukturen wird die Quadranten Analyse verwendet. Es
wird gezeigt, dass sogenannte “sweeps” und “ejections” in der Nähe der Rauheitsstreifen dominieren und zwar
unabhängig von der Form der Streifen bzw. des Abstands zwischen diesen. Ein weiteres Phänomen der
Gerinneströmung ist die Bildung von “high“ und „low speed streaks“. Obwohl diese sich über allen
Rauheitstypen formieren variieren sie doch in Abhängigkeit der jeweiligen Konfiguration.
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11.1 Introduction
Turbulent boundary layers over roughness elements
have considerable engineering interest. Especially in
the field of hydraulic engineering, nearly all practical
flows are hydraulically rough, i.e. the roughness
Reynolds number Re* = (uτ⋅k)/ν (where uτ is the
friction velocity, k is a characteristic roughness
height and ν is the kinematic viscosity) exceeds a
certain value (Re* > 70) and the roughness affects
the flow outside the roughness sublayer. Following
the classification of /Morris 1955/ the effect of
roughness is mainly due to the formation of wakes
behind the roughness elements resulting in the
production of turbulence and the dissipation of
energy. According to Morris the ratio of longitudinal
spacing w to the roughness height k is of paramount
importance in rough wall channel flow, classifying the
roughness into three basic types (Figure 11-1):
isolated roughness flow (k-type), wake interference
flow (transitional) and quasi-smooth flow (d-type).
Figure 11-1 Roughness types in rough wall channel flow
according to /Morris 1955/
The mean velocity profiles in channels over rough
beds differ considerably from the profile over a
smooth bed (e.g. /Patel 1998/) since the surface
drag is significantly larger when roughness elements
are present. However, the effect of roughness is not
restricted to the mean flow properties. Flow
visualizations and measurements (e.g. /Grass 1971/,
/Grass et al. 1991/, /Djenidi et al. 1999/ and many
others) as well as recent DNS calculations of flow
over rough-walls (/Leonardi et al. 2003/, /Miyake et
al. 2002/) indicate significant structural changes not
only near the rough surface, but everywhere within
the boundary layer. The presence of organized
structures near the walls, which are mainly
responsible for the transport of momentum, heat and
mass across the boundary layer /Grass 1971/ is,
irrespective of surface condition, established from
these research endeavours. The streamwise velocity
field near rough walls is, similar to the velocity field
over smooth walls, organized into alternating narrow
streaks of high and low speed fluid that are
persistent, vary only slowly, and exhibit a preferential
spanwise spacing /Grass et al. 1991/. However,
/Leonardi et al. 2003/ have shown that due to
surface roughness, size and shape of coherent
streaks change drastically as a result of enhanced
momentum exchange between the near-wall region
and the outer flow. Most turbulence production
occurs when the low speed streaks are lifted away
from the wall-layer in a violent ejection and during
inrushes of high speed fluid from the outer layer back
towards the wall. The complete cycle of lift-up of
fluid, ejection and sweep motion makes up what is
usually called the bursting phenomenon (see papers
e.g. by /Kline et al. 1967/, /Corino & Brodkey 1969/,
or the summary by /Robinson 1991/). Since the late
1960’s intensive experimental research on these
mechanisms has been conducted in order to shed
light on the bursting phenomenon and the associated
structures occurring over smooth and rough walls by
means of different techniques. Flow visualisations of
streaky patterns through passive tracers (e.g. /Defina
1996/ or hydrogen bubbles were used /Grass et al.
1991/ in order to study qualitatively the bursting
processes. More quantitatively, different conditional
sampling techniques were applied in order to detect
coherent structures from velocity fluctuation signals.
Among these, the quadrant analysis by /Lu &
Willmarth 1973/ is to date the most popular and
probably the most used. The streamwise and wall-
normal velocity fluctuations u’ and w’ are divided into
four quadrants in order to evaluate the contributions
of ejections and sweeps to the Reynolds stress. The
definition and terminology of “sweeps” with
' 0, ' 0u w> < , “ejections” with ' 0, ' 0u w< > ,
“inward interaction” with ' 0, ' 0u w< <  and
“outward interaction” with ' 0, ' 0u w> >  is since
then applied systematically.
In this paper we show the results of several large-
eddy simulations (LES) of channel flow over a bed
artificially roughened by both square-bar and
circular-rod elements for the above mentioned three
roughness types. The main purpose of this study is
to provide further insight into the turbulent flow over
rough boundaries and to enhance the understanding
of the effect of surface roughness geometry on the
mean and instantaneous flow. Temporal averaging is
used to quantify the effects of the three roughness
types with regard to flow velocities, turbulent
fluctuations and Reynolds stresses. Furthermore, we
investigate the occurrence of coherent flow
structures in dependence on the nature of the
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roughness and compare them to the equivalent
structures on a smooth wall.
11.2 Numerical Methodology
Two LES codes, LESOCC developed at the Institute
for Hydromechanics, University of Karlsruhe /Breuer
& Rodi 1996/ and MGLET, developed at the Institute
for Fluidmechanics at Technical University of Munich
/Tremblay & Friedrich 2001/, are used to perform the
large-eddy simulations. Both codes solve the filtered
Navier-Stokes equations discretised with the finite
volume method. Whereas MGLET is based on a
staggered Cartesian grid, LESOCC allows the use of
a non-staggered grid on curvilinear coordinates. In
both codes convective and diffusive fluxes are
approximated with central differences of second
order accuracy. The Poisson equation for coupling
the pressure to the velocity field is solved with the
SIP method of /Stone 1968/. Time advancement is
achieved by a second order, explicit Runge-Kutta
scheme in LESOOC and a by second order, explicit
Adams-Bashford scheme in MGLET, respectively.
The subgrid-scale stresses appearing in the filtered
Navier-Stokes equations are computed using the
dynamic approach of /Germano et al. 1991/. The no-
slip boundary condition is used on all walls including
the surface of the roughness elements. The
treatment of the square and circular elements needs
special attention. The square bars are represented
by the discrete-element technique, such that the
boundaries of the bars coincide with the grid lines
and the “inner” cells of the bar are blocked out from
the computation. This technique cannot be applied
without difficulty to the round-shaped rods, as it
would require a fairly complex curvilinear, multi-block
grid. A much simpler way but similarly accurate of
treating arbitrarily shaped bodies is to use a
Cartesian grid together with the immersed boundary
method, a technique already invented in the
seventies by /Peskin 1972/ and then followed by
many others (e.g. /Verzicco et al. 1996/, /Gullbrand
et al. 1997/, /Tremblay & Friedrich 2001/). Whereas
the code LESSOC is used for the square bar
roughened channel, the code MGLET offers the
possibility of using the immersed boundary method
and is therefore used for the computation of the rod
roughened channel flow.
11.3 Flow Configurations
Three configurations with ratios of w/k = 10 (isolated
flow), w/k = 7 (wake interference flow) and w/k = 3
(quasi smooth flow) are selected in order to simulate
the three roughness types according to Figure 11-1.
The domain size, boundary conditions and the Re
number of 4200, based on half channel depth and
bulk velocity, are chosen analogous to recent DNS
by /Leonardi et al. 2003/, who investigated the flow in
a closed channel where one wall was roughened
with bars or rods, respectively. This allows us to also
carry out a comparison LES - DNS and verify both
LES codes used. The roughness Reynolds number
Reτ  and the ratio of roughness height to water depth
is k/h=0.2. The computational domain spans 8h in
streamwise, πh in spanwise and 2h in vertical
directions, respectively. Several simulations with
different grid resolutions were carried out; however in
this paper we will only present the results from the
finest grid consisting of 260 x 60 x 120 grid points.
The grid spacings in terms of wall units are ∆x+≈ 13
in streamwise direction, ∆y+≈ 21 in spanwise
direction and less than 2 for ∆z+ near the walls and
the roughness elements. These are approximately
double the mesh sizes than employed in the DNS
where the spacings were ∆x+≈ 8, ∆y+≈ 13 and
approximately 1 for ∆z+ near the walls and
roughness elements. Periodic boundary conditions
were applied in the streamwise and spanwise
directions. The no-slip boundary condition was used
on and between the roughness elements,
representing the rough lower wall, as well as on the
smooth upper wall.
11.4 Results and Discussion
11.4.1 Time Averaged Flow Field
Figure 11-2 shows the time-averaged flow field
above and around the three roughness types for
both bar and rod roughened channels. For the sake
of brevity only a few selected configurations are
presented. In each figure the results of the DNS
calculations of /Leonardi et al. 2003/ are plotted
below for comparison.
LES
DNS
a. ) quasi-smooth rod roughness
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LES
DNS
b. ) transitional rod roughness
LES
DNS
c. ) isolated bar roughness
Figure 11-2 Comparison of LES and DNS results for the
time and spanwise averaged streamwise
velocity u in the vicinity of the circular rods
or square bars, respectively for the three
roughness types
The flow develops strong separation zones near the
roughness elements causing a shear layer above the
elements of different extent and a strong disturbance
of the flow field in the vicinity of the elements.
Whereas for the isolated and transitional roughness
the flow reattaches in the trough, the separation
zone for the quasi-smooth flow fully occupies the
cavity that is formed by the roughness elements. In
the latter case, for both rods and bars, the cavity is
completely filled with a stable eddy and the
streamlines connect the tops of the elements,
creating a pseudo-wall. The average flow field
undergoes a more or less strong undulation above
the roughness elements for transitional and isolated
roughness. /Perry et al. 1969/ attributed this
roughness-induced streamwise distortion to standing
waves, forming just above the roughness elements.
A more homogenous flow field above the crests
(similar to a flow field above a smooth wall) appears
for the quasi-smooth flow. These features are in
good agreement with the sketches given in Figure
11-1. Moreover, the predictions of the LES match
very well the results of the DNS. The length and the
shape of the recirculation zones are identical as well
as the small bubble that is formed in front of the
roughness elements for transitional and isolated
roughness. A numerical feature is also visible for the
sharp crested bar roughness, especially for the
transitional and isolated roughness types: due to the
standing waves the numerical scheme is prone to
wiggles that are present in front of the element, in
fact for the LES as well as for the DNS.
Figure 11-3 shows exemplary the distribution of the
vertical velocity averaged in time and spanwise
direction for both bar and rod type elements.
LES
DNS
a. ) quasi-smooth rod roughness
Stößer, Rodi & Jirka: Large-Eddy Simulation of Flow over Rough Channel Beds
BAW-Workshop: Boden- und Sohl-Stabilität – Betrachtungen an der Schnittstelle zwischen Geotechnik und Wasserbau
11-5
LES
DNS
b. ) transitional rod roughness
LES
DNS
c. ) isolated bar roughness
Figure 11-3 Comparison of LES and DNS results for the
time and spanwise averaged vertical velocity
w in the vicinity of the circular rods or square
bars, respectively for the three roughness
types
Whereas for the bars a small peak of positive vertical
velocities occurs only at the leading edge of the
element, the maximum upflow takes place over a
larger region at the front of the rods. Also apparent is
the much bigger region of negative vertical velocities,
indicated by the dashed contour lines, for transitional
and isolated roughness in comparison to the quasi-
smooth roughness.
Figure 11-4 shows the comparison of mean
streamwise velocities for the three types at the top of
the element (left) and in the centre of the cavity (right
side) for both bar and rod roughness. The figures
indicate clearly that the shape of the roughness
elements has much less influence than the ratio of
element spacing to roughness height w/k. The effect
of the elements is evident in the shift of the
streamwise velocity maximum towards the upper
smooth wall. This shift is largest for the transitional
and isolated roughness irrespective of element
shape.
Figure 11-4 Comparison of the time and spanwise
averaged streamwise velocity u on the top of
each roughness element (upper figure) and
in the centre of the groove (lower figure) for
the three roughness types
The above mentioned standing waves also affect
significantly the turbulence intensity distributions in
the vicinity of the rough wall. Figure 11-5 shows the
rms values of the streamwise velocity fluctuations in
the vicinity of the square bars. The comparison with
the DNS indicates that the overall prediction of the
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second order statistics is in general satisfactory,
especially with regard to the position and the
magnitude of the maximum values. It is noteworthy,
that for the quasi-smooth roughness the maximum
streamwise fluctuations occur halfway between the
roughness elements whereas for the two other
roughness types they are located directly above the
top of the elements.
LES
DNS
a. ) quasi-smooth roughness
LES
DNS
b. ) transitional  roughness
LES
DNS
c. ) isolated roughness
Figure 11-5 Comparison of LES and DNS results for the
streamwise velocity fluctuations in the vicinity of
the square bars for the three roughness types
However, in the centre of the channel the
fluctuations are generally underestimated. This
reflects the rather coarse resolution (the grid is
refined near the walls) in this area, such that only the
large scale fluctuations are resolved.
11.4.1 Instantaneous Flow Field
Figure 11-6 shows distributions of the instantaneous
streamwise velocity fluctuation u’, together with the
fluctuation velocity vectors (u’-w’) in an x-z plane.
The vectors illustrate the presence of vortical motion,
especially near the elements. The blue and red
patches indicate fluid that moves faster (red) or
slower (blue) than the mean flow.
a. ) quasi-smooth roughness
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b. ) transitional  roughness
c. ) isolated roughness
Figure 11-6 Distribution of streamwise perturbation
(coloured) together with the perturbation
vector (u’,w’) in the vicinity of the rods for the
three roughness types
Above the crests of the roughness elements,
sweeps, with faster fluid being pushed towards the
wall and ejections, with slower fluid being expelled
away from the wall, can be detected. These events
are dominant near the wall irrespective of roughness
type and roughness form. The decay of the turbulent
motions towards the centre of the channel is also
clearly visible.
The turbulent boundary layer over a smooth wall is
characterized by alternating high and low speed
streaks, which lift up and break down during a burst
cycle (see e.g. /Kline et al. 1967/, /Robinson 1991/).
For the rough wall cases, streaky structures are also
present just above the roughness elements as was
shown by /Djenidi et al. 1999/ in a laboratory
experiment with the help of dye. Figure 11-7 shows
instantaneous distributions of u’ in a x-y plane just
above the bars for the three roughness
configurations and, for comparison, near the smooth
wall. Here, the presence of coherent high speed
(indicated by the red colour) and low speed (blue
colour) streaks alternating in the spanwise direction
are visible. By increasing the spacing between the
bars, the strength of these streaks increases, which
is due to increased momentum exchange with the
outer layer. This is in accordance with observations
from a quadrant analysis by /Krogstadt & Antonia
1994/. Furthermore, with an increase in the ratio of
w/k the form of these streaks changes. While near
the smooth wall the streaks are elongated, they are
shorter and wider for the quasi-smooth, isolated and
transitional roughness. However, the streak spacing
seems to be constant irrespective of roughness type.
a) smooth wall
b. ) quasi-smooth roughness
c. ) transitional  roughness
d. ) isolated roughness
Figure 11-7 High and low speed streaks near the smooth
upper wall (a) and above the elements for
the three roughness configurations (b. – d.)
11.5 Conclusions
In this paper we have presented the results of large
eddy simulations of closed channel flow over
artificially roughened channel beds for the three
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roughness types: isolated, wake interference, quasi-
smooth roughness. Instantaneous and mean
separation and recirculation as well as outflow from
and inflow into the cavities are shown to occur for all
roughness types. As a result turbulent fluctuations
and Reynolds stresses are increased above the
rough wall compared to values over a smooth wall.
An important role plays the nature of the roughness,
being responsible for the magnitude of the stresses
and the distribution of all turbulent quantities in the
entire flow. This supports the statement of /Djenidi et
al. 1999/ who underline the inadequacy of a
roughness classification scheme based solely on the
effect the roughness has on the mean velocity
profile. The present study has shown that the type of
roughness is of significance especially in the
formation of near wall coherent structures. Although
streaks form above all types of roughness, their size
and shape are different for each roughness
configuration.
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12 Nachweis der Standsicherheit von Unterwasserbö-
schungen aus nichtbindigen Bodenarten
Slope stability analysis of underwater slopes in non-cohesive soils
A. Richwien
Institut für Geotechnik und Markscheidewesen, Technische Universität Clausthal
Institut of Geotechnical Engineering and Mine Surveying, Technical University Clausthal, Germany
N. Meyer
Institut für Geotechnik und Markscheidewesen, Technische Universität Clausthal
Institut of Geotechnical Engineering and Mine Surveying, Technical University Clausthal, Germany
KURZFASSUNG: Der Beitrag beschreibt einen erweiterten Standsicherheitsnachweis für Abbauböschungen
unter Wasser, in dem die auftretenden hydrodynamischen Belastungen aus dem Abbau, aus Wasserspiegel-
differenzen und aus Wellen auf einfache Weise berücksichtigt werden. Grundlage ist ein Nachweis nach E DIN
4084: 2002, in den die Ergebnisse von Untersuchungen bezüglich der Porenwasserdruckreaktionen an Bin-
nenwasserstraßen eingearbeitet wurden. Dieser Bemessungsansatz wird für den Nachweis der Standsicherheit
von wasserdruckbelasteten Sand- und Kiesböschungen verwendet. Es kann gezeigt werden, dass die hydrody-
namischen Einwirkungen aus dem Abbau, aus Wellen und aus Wasserspiegelschwankungen eine Abflachung
der Böschung erfordern. Diese fällt allerdings deutlich geringer aus, als die Abflachung, die sich beim verein-
fachten Ansatz einer böschungsparallelen Strömung ergibt.
ABSTRACT: The intention of the paper is to include the excess pore water pressures caused by hydrodynamic
loads in the conventional slope stability analysis used for the design of underwater slopes in order to optimize
slope angles of submerged pits in sand and gravel. The design is based on E DIN 4884: 2002 and on the re-
sults of investigations on the pore water pressure propagation in soils which have been performed at the slopes
of inland waterways. The results of the calculations show that due to the hydrodynamic impacts of operation,
waves and oscillating water tables the slopes of submerged pits in sand and gravel need to be less steep. The
difference in steepness is much smaller than calculated with the simplified approach with flow parallel to the
slope surface.
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12.1 Einleitung
Beim Nachweis der Standsicherheit der im Nassab-
bau von Sand und Kies entstehenden Unterwasser-
böschungen folgt man in der derzeitigen Genehmi-
gungspraxis der Vorstellung, dass der Abbau der
Rohstoffe unter Wasser nicht ohne beträchtliche
Störung des Lagerstättenmaterials erfolgen kann.
Die Böschungen, die sich beim Abbau ergeben,
können zwar vorübergehend steil sein, sie sind mit
dieser Steilheit aber unter den vorstehenden An-
nahmen nicht dauerhaft standsicher. Bereits kleinste
Störungen können zu einer Umlagerung des Bodens
führen und der sich dann einstellende Böschungs-
winkel ist sehr viel flacher, als der Böschungswinkel
der Abbauböschung. Eine analytische Beschreibung
der beim Abbruch auftretenden Umlagerungsprozes-
se ist jedoch zurzeit nicht möglich /Richwien & Meyer
2002/.
Da der Abbau von Sand und Kies der Genehmi-
gungspflicht durch eine Aufsichtsbehörde unterliegt,
müssen im Rahmen des jeweiligen Genehmigungs-
verfahrens auch die Standsicherheiten der Ab-
bauböschungen nachgewiesen werden. Nach
/Meyer & Fritz 2001/ kann bei einem schonenden
Abbau der Standsicherheitsnachweis entsprechend
DIN 4084 geführt werden.
Meyer & Fritz sprechen aber auch davon, dass in der
Praxis von einem nichtschonenden Abbau ausge-
gangen werden muss. Nichtschonender Abbau geht
immer mit der beschriebenen Bodenumlagerung
einher. Da diese Bodenumlagerung in den Standsi-
cherheitsnachweisen nicht direkt berücksichtigt wer-
den kann, verlangen einige Aufsichtbehörden (so z.
B. das Niedersächsische Landesamt für Bodenfor-
schung, NLfB) beim rechnerischen Nachweis der
Abbauböschungen den Ansatz einer böschungs-
parallelen Strömung. Die Auswirkungen auf den
maximal möglichen Neigungswinkel der rechnerisch
standsicheren Böschung sind enorm.
Für einen lockeren nichtbindigen Boden entspricht
die natürliche Böschungsneigung etwa dem Winkel
der inneren Reibung des Böschungsmaterials. Setzt
man aber eine böschungsparallele Strömung an, so
verringert sich der zulässige Böschungswinkel etwa
auf den halben Reibungswinkel. Bei Einhaltung die-
ser Sicherheitsanforderung müssen die Böschungen
relativ flach ausgebildet werden. Dieser Ansatz wird
damit den Sicherheitsbedingungen gerecht, wider-
spricht aber der gesellschaftspolitischen Forderung
nach Ressourcenschonung. Damit geht es nicht nur
darum, die Böschung sicher zu gestalten sondern
vielmehr die Böschungsneigungen so zu optimieren,
dass sie bei Ausnutzung der verfügbaren Bodenfe-
stigkeit genauso steil sind, wie es die Standsicher-
heit erlaubt.
12.2 Instationärer
Porenwasserüberdruck an
wasserdruckbelasteten
Abbauböschungen
Durch den Gehalt an gasförmigen Bestandteilen im
Porenwasser ist die durch Wasserspiegeländerun-
gen ausgelöste Porenwasserdruckverteilung im Bo-
den stark von der Absunkgeschwindigkeit vzA [m/s]
und von der Wasserdurchlässigkeit des Bodens k
[m/s] abhängig. Handelt es sich nämlich um einen
schnell fallenden Wasserspiegel, der in erster Nähe-
rung definiert ist für:
vzA ≥ k (12-1)
dann kann die Druckänderung im Porenwasser des
anstehenden Bodens den Wasserspiegeländerun-
gen nicht direkt folgen. Unterhalb des wasserdruck-
belasteten Bodens kommt es zu dem in Bild 12.1
dargestellten zeitlich und tiefenabhängig veränderli-
chen instationären Porenwasserüberdruck ∆u(z, t).
Bild 12.1: Hydrostatischer Porenwasserdruck und
Porenwasserüberdruck während eines
schnellen Wasserspiegelabsunks mit vzA ≥ k
/BAW 2004/
Dieser instationäre Porenwasserüberdruck lässt sich
nach /Köhler 1989/ und /de Groot 1988/ vereinfacht
mit der Exponentialfunktion nach Gleichung (12-2)
beschreiben:
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)e)t(a1(z)t,z(u )z)t(b(AW ⋅−⋅−⋅⋅γ=∆ (12-2)
In dieser Funktion ist γW [kN/m³] die Wichte des
Wassers, zA [m] der Absunk zum Zeitpunkt t [s] und
z [m] ist die Tiefe unter der Böschungs- bzw. Soh-
loberfläche. Das Absunkmaß γW⋅zA wird in Gleichung
(12-2) mit dem Dämpfungsglied einer exponentiellen
Übertragungsfunktion multipliziert, die beiden Po-
renwasserdruckparameter a(t) [-] und b(t) [1/m] be-
schreiben die Krümmung der Exponentialfunktion
und damit die Größe des Porenwasserüberdrucks.
Nach einer Analyse weiterer Messergebnisse konnte
Gleichung (12-2) weiter vereinfacht werden:
)e1(z)z(u zbAW ⋅−−⋅⋅γ=∆ (12-3)
Die Größe des b-Werts wird allgemein aus Natur-
messungen ermittelt, alternativ kann aber auch eine
rechnerische Abschätzung des b-Werts nach /Schulz
1986/ erfolgen:
A
S
A
SFW
tk2
S
tk2
)E1ßn(b ⋅⋅
π⋅=⋅⋅
π⋅+⋅⋅γ=
(12-4)
Der Porenwasserdruckparameter b beschreibt also
die spezifischen Last- und Bodeneigenschaften und
wird über den theoretischen Zusammenhang zwi-
schen der Zusammendrückbarkeit von Boden und
Porenwasser, dem Durchlässigkeitsbeiwert k und
der maßgebenden Absunkzeit tA definiert.
Die Druckdämpfung im Böschungsuntergrund wird in
Gleichung (12-4) durch den spezifischen Speicher-
koeffizienten SS berücksichtigt:
)E1ßn(S SFWS +⋅⋅γ= (12-5)
In dieser Gleichung steht ßF [m²/kN] für die Kom-
pressibilität des Luft-Wasser-Gemisches, γW [kN/m³]
ist die Wichte des Wassers, SE1  [m²/kN] die Kom-
pressibilität des Bodens und n [-] steht für das Po-
renvolumen.
/Köhler & Asami 2002/ beschreiben ein einfaches
Vorgehen, um den Lastfall schnelle Spiegelsenkung
im Standsicherheitsnachweis für Böschungen zu
berücksichtigen. Sie konnten zeigen, dass der An-
satz eines spezifischen Speicherkoeffizienten SS
nach Gleichung (12-5) in einem kommerziellen,
rechnergestützten Programmsystem (hier: GGU-
TRANSIENT, Version 4.02) zu vergleichbaren Po-
tentialdruckverhältnissen für den Lastfall schnelle
Spiegelsenkung führt, wie sie sich auch bei Anwen-
dung der Exponentialfunktion nach Gleichung (12-2)
ergeben würden. Damit ist es möglich, die Belastung
der Böschung aus schnellen Wasserspiegelände-
rungen auch bei der Standsicherheitsberechnung mit
marktüblichen Rechenprogrammen zu berücksichti-
gen.
12.3 Zusätzliche Berücksichtig-
ung der Wellenbelastung im
Nachweis nach E DIN 4084
12.3.1 Einflüsse auf die Größe der
Druckdämpfung bei Abbaubö-
schungen
In verschiedenen Untersuchungen, z. B. von /Köhler
1989/ und /Alberts 2001/, konnte gezeigt werden,
dass der Baugrund mit einem Porenwasserüber-
druck auf hydrodynamische Belastungen reagiert.
Einfluss auf die Größe der Druckdämpfung haben
die Größe der hydraulischen Belastung, die Durch-
lässigkeit des Bodens, die Sicherung der Böschung
und die Wassertiefe.
Die Größe der hydraulischen Belastung ergibt sich
bei Abbauböschungen aus den Abbauwellen, den
Windwellen und aus natürlichen Wasserspiegelände-
rungen. Sie wird über die Größe des erzeugten
Absunks zA vor der Böschung erfasst, die mittlere
Absunkgeschwindigkeit vzA ergibt sich aus der zuge-
hörigen Absunkdauer tA zu:
AAzA tzv = (12-6)
Aus typischen Körnungslinien für abgebaute Kiese
und Sande kann die Bandbreite der k-Werte abge-
schätzt werden. Für die betrachteten Bodenarten
liegt sie zwischen 1x10-9 m/s < k < 1x10-3 m/s. Je
größer die Wasserdurchlässigkeit, desto schneller
kann sich der Porenwasserdruck den veränderten
Belastungen anpassen und desto kleiner ist der in-
stationäre Porenwasserüberdruck im Boden. Für
Werte k > 5⋅10-5 m/s wird angenommen, dass die
Druckänderung im Porenwasser des anstehenden
Bodens den Wasserspiegeländerungen im Bagger-
see ohne Aufbau von Porenwasserüberdrücken
folgen kann. Der Einfluss instationärer Porenwas-
serüberdrücke ist in diesen Fällen von untergeord-
neter Bedeutung.
Die Wassertiefe geht bei der Berechnung des Po-
renwasserüberdrucks über den Sättigungsgrad S
ein. Allgemein gilt, dass bei größerem Sättigungs-
grad des Bodens der Luftporenanteil im Boden klei-
ner wird. Bild 12.2 zeigt, dass die Sättigung des Bo-
dens mit der Tiefe zunimmt, damit nimmt der Luftpo-
renanteil mit der Tiefe ab.
Generell ist der Einfluss instationärer Porenwas-
serüberdrücke auf böschungsparallele Zonen be-
schränkt. Er ist damit bei den meist hohen Abbaubö-
schungen geringer als an Binnenwasserstraßen, weil
bei diesen die maßgebenden Gleitfugen weniger tief
einbinden.
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Bild 12.2: Verteilung des Sättigungsgrads S über die
Tiefe z unterhalb der Wasser-Boden-
Grenzfläche in Abhängigkeit vom Aus-
gangssättigungsgrad S0 und Ausgangspo-
renvolumen n0 /Köhler 2001/
12.3.2 Eingangsparameter der
Berechnung
Die Einflussgrößen des Böschungsbruchproblems
lassen sich in drei Gruppen einteilen: Daten zur Bö-
schungsgeometrie, Bodenkennwerte und Parameter
zur Lasteinwirkung. In der nachfolgenden Tabelle
12.1 sind die maßgebenden Größen zusammenge-
stellt.
Physikalische
Bedeutung
Bezeichnung
Böschungsneigung ß [°]
Böschungshöhe h [m]
Höhe Grundwasserspiegel hGW [m]
G
eo
m
et
rie
Höhe Außenwasserspiegel hAW [m]
Wichte des feuchten Bodens γ [kN/m³]
wirksamer Winkel der
inneren Reibung des Bodens
ϕ’ [°]
wirksame Kohäsion des Bodens c’ [kN/m²]
kapillare Steighöhe hc [m]
Bo
de
nk
en
nw
er
te
Kapillarkohäsion cc [kN/m²]
unbegrenzte Flächenlast q (p) [kN/m²]
auf b begrenzte Flächenlast q⋅b (p⋅b) [kN/m]
Sicherheitsstreifenbreite a [m]
zusätzliche stationäre
Strömungskraft
SNat [kN/m]
La
st
ei
nw
irk
un
ge
n
Instationärer Porenwasser-
überdruck infolge periodischer
Wasserstandswechsel
∆u(z) [kN/m²]
Tabelle 12.1: Eingangsparameter
Die Böschungsgeometrie wird durch die Böschungs-
neigung ß [°], die Böschungshöhe h [m] und die La-
ge von Außenwasser- und Grundwasserspiegel hAW
[m] und hGW [m] bestimmt.
Das ursprüngliche Gefälle des Grundwasserspiegels
ist im Baggersee aufgehoben. Durch die an den
Böschungen eintretende Konzentration des Grund-
wassergefälles kommt es zu unterschiedlichen Was-
serständen in und vor der Böschung, die durch hAW
und hGW definiert sind. Die Lage von hAW und hGW
zueinander bestimmt die Strömungsverhältnisse in
der Böschung (E DIN 4084: 2002). In den Berech-
nungen werden die drei in Tabelle 12.2 zusammen-
gestellten Strömungsfälle unterschieden.
Die Größe der möglichen Wasserspiegeldifferenzen
∆h zwischen freiem Wasserspiegel und Grundwas-
serspiegel ergeben sich aus dem Fließgefälle des
Grundwassers und der Ausdehnung des Baggersees
in Fließrichtung. Für den hier vorliegenden Fall wird
ein Fließgefälle von unter 10/00 angenommen, das
entspricht einer Wasserspiegeldifferenz vor der Bö-
schung von rd. ∆h ≤ 0,5 m bei 1000 m Baggersee-
breite.
Zielgröße der Berechnung ist die Böschungsneigung
ß. Die Böschungshöhe h wird in den Berechnungen
in einem für Abbauböschungen relevanten Bereich
zwischen hmin = 3 m und hmax = 40 m variiert.
1 2 3
Strömungsfall
hAW = hGW hAW < hGW hAW > hGW
Wasserspiegel-
differenz ∆h ∆h = 0 ∆h < 0 ∆h > 0
Auswirkung
keine
Strömung
Strömung
aus der
Böschung
Strömung in
die Bö-
schung
Berücksichtigung
im Standsicher-
heitsnachweis
- stationäre
GW-
Strömung
stationäre
GW-
Strömung
Tabelle 12.2: Strömungsfälle bezogen auf die Wasser-
spiegeldifferenz ∆h zwischen hAW [m] und
hGW [m]
Maßgebende Bodenkennwerte sind die Wichte und
die Scherparameter. Beim Erschließen von Sand-
und Kieslagerstätten wird in den meisten Fällen nur
eine orientierende Erkundung zur Beurteilung der
Bodenart durchgeführt. Bodenkennwerte sind DIN
1055-T. 2: 1976 und den Empfehlungen der EAU
(1996 bzw. 2004) zu entnehmen. Für die Beispiel-
rechnungen wird ein homogener Bodenaufbau an-
genommen, der mit einem einheitlichen Parameter-
satz aus Bodenkennwerten entsprechend DIN bzw.
EAU beschrieben wird. Gewählt wurde hier ein ko-
häsionsloser Boden mit einem wirksamen Reibungs-
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Einwirkung
Absunk
zA [m]
Absunkzeit
tA [s]
Absunk-
geschwindigkeit
vzA [m/s]
Begründung
Wind
λ = 14 m/s zA(Wind) = 0,24 tA(Wind) = 1,2 vzA(Wind) = 2,0⋅10
-1
nach BAW, 2004:
λ = 8 – 14 m/s
gew.: max Feff = 2 km
natürliche
Wasserspiegel-
schwankung
zA(nat) = 0,50 tA(nat) = 86400 vzA(nat) = 5,8⋅10-6
im Durchschnitt nat.
Wasserspiegelschwan-
kung von 0,5 m/Tag in
einem Baggersee
Abbau zA(Abbau) = 0,60 tA(Abbau) = 5 vzA(Abbau) = 1,2⋅10-1 durchschnittlicher Wertfür eine Schiffsvorbeifahrt
Tabelle 12.3: Maßgebende Werte für Absunk zA [m], Absunkzeiten tA [s] und Absunkgeschwindigkeiten vzA [m/s] an
Baggerseen
winkel von ϕk’ = 30°. Grundsätzlich ist auch die Ein-
gabe eines geschichteten Baugrundaufbaus möglich.
Zusätzliche Belastungen oberhalb der Böschung
ergeben sich bei Sand- und Kiesgrubenböschungen
hauptsächlich aus Betriebslasten q [kN/m²] (Bagger,
Abfüllanlagen, Materialdeponien) oder Verkehrsla-
sten p [kN/m²]. Im Rahmen der Berechnungen wer-
den mögliche Lastkombinationen für Abbaubö-
schungen nach den Empfehlungen von EAU (1996)
und EAB (1994) angenommen.  Weitere Lasteinwir-
kungen ergeben sich aus Wellen in der Wasser-
wechselzone. Diese bewirken periodische Wasser-
standswechsel, die die zuvor beschriebenen insta-
tionären Strömungskräfte im Boden erzeugen kön-
nen. Im Fall von Abbauböschungen müssen insbe-
sondere die Wellen aus dem laufenden Abbaube-
trieb, winderzeugte Wellen und natürliche Wasser-
spiegelschwankungen berücksichtigt werden. Im
Rahmen der durchgeführten Untersuchungen konnte
nicht auf Messwerte für die auftretenden Wellen
zurückgegriffen werden, so dass zunächst realisti-
sche Werte für Absunk zA und Absunkzeiten tA auf
der Grundlage von vorliegenden Erfahrungswerten
angenommen werden müssen. In Tabelle 12.3 sind
die Ergebnisse dieser Überlegungen zusammenge-
stellt.
Windwellen und Wellen aus natürlichen Wasserspie-
gelschwankungen werden im Rahmen der Standsi-
cherheitsberechnungen durch instationäre Poren-
wasserüberdrücke ∆u(z) erfasst, deren Größe mit
dem vereinfachten Rechenansatz nach Gleichung
(12-3) berechnet bzw. im rechnergestützten Pro-
gramm über den spezifischen Speicherkoeffizienten
SS nach Gleichung (12-5) berücksichtigt werden.
Abbauwellen können ebenso wie Windwellen als
vorübergehende Einwirkung betrachtet werden. Geht
man davon aus, dass der Baggerbetrieb über
24 h/Tag erfolgt, erzeugt der Abbau eine kontinuierli-
che Welle und damit eine fortlaufende Belastung der
Böschung. Auch der Einfluss der Abbauwellen wird
daher durch eine zusätzliche instationäre Strö-
mungskraft erfasst. Dazu wird die Wasserspiegel-
differenz ∆h zwischen Außen- und Grundwasser-
spiegel um das Absunkmaß der Abbauwelle zA(Abbau)
erhöht.
12.3.3 Berechnung instationärer
Porenwasserüberdrücke und
Berücksichtigung der Wellen-
belastung im Nachweis nach
E DIN 4084
Bei der Berechnung der instationären Porenwas-
serüberdrücke nach Gleichung (12-3) wird der Po-
renwasserdruckparameter b aus einem Bemes-
sungsdiagramm, wie es in Bild 12.3 dargestellt ist,
abgelesen.
Bild 12.3: Bemessungsdiagramm (EAU, 2004)
Das Bemessungsdiagramm liefert den b-Wert in
Abhängigkeit von der Wasserdurchlässigkeit des
Bodens und der zugehörigen Absunkzeit tA. Die b-
Werte können für Absunkzeiten zwischen tA = 1 s
Gültigkeitsbereich:
Wassertiefe von 2 m
n = 0,45
Es = 50 MN/m²
0,85 < S < 0,95
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und tA = 1.000.000 s und für Wasserdurchlässigkei-
ten zwischen 1⋅10-7 m/s < k < 1⋅10-3 m/s abgelesen
werden, der Gültigkeitsbereich des Diagramms ist in
Bild 12.3 angegeben.
Um das Bemessungsdiagramm auf Abbauböschun-
gen unter Wasser anwenden zu können, ist eine
Erweiterung des Diagramms auf Wasserdurchlässig-
keitsbeiwerte bis k = 1x10-9 m/s und eine Modifizie-
rung des Diagramms im Hinblick auf die mittlere
Wassertiefe h0 notwendig. Die mittlere Wassertiefe
von Gewinnungsseen kann zwischen rd. 1,5 m und
rd. 20 m oder mehr liegen, und ist damit unter
Umständen deutlich größer, als die für das Dia-
gramm in Bild 12.3 geltende mittlere Wassertiefe von
h0 = 2 m. Bild 12.4 zeigt beispielhaft ein modifiziertes
Bemessungsdiagramm für eine mittlere Wassertiefe
von h0 = 15 m /Richwien & Meyer 2004/. Genau
genommen müssen diese aus vorliegenden Mes-
sungen weiterentwickelten b-Werte aber noch verifi-
ziert werden, der grundsätzliche Einfluss auf den
Nachweis der Standsicherheit ist davon aber unbe-
rührt.
12.4 Durchführung der Berech-
nungen
Die im Folgenden ausgewerteten Berechnungen
wurden mit den Programmen GGU-STABILITY, Ver-
sion 6.24 (Standsicherheitsberechnung), GGU-SS-
FLOW2D,  Version 7.57 (stationäre Strömungen)
und GGU-TRANSIENT, Version 4.02 (instationäre
Strömungen) von GGU Software durchgeführt.
Die Standsicherheitsnachweise werden nach E DIN
4084: 2002 geführt. Zielgröße der Berechnung ist die
Böschungsneigung ß. Sie wird so lange variiert, bis
sich bei der Standsicherheitsberechnung unter Be-
achtung der Teilsicherheitsbeiwerte nach DIN 1054:
2003 ein Ausnutzungsgrad von µ = 1 ergibt.
Die hydrodynamischen Einwirkungen aus dem Sand-
und Kiesabbau werden durch eine Abbauwelle be-
rücksichtigt. Außerdem wird die Auswirkung einer
schnellen Spiegelsenkung infolge von Windwellen
berücksichtigt. Dazu wird der Porenwasserüberdruck
durch das Aufbringen eines periodischen Wasser-
standswechsels, abhängig von der Lage des Ruhe-
wasserspiegels, vom Absunk zA und von der
Absunkzeit tA ermittelt.
Wie bereits erwähnt, erlaubt das gewählte Pro-
gramm keine direkte Eingabe des Porenwas-
serüberdrucks ∆u(z) nach Gleichung (12-3). Der
Porenwasserüberdruck wird aber im spezifischen
Speicherkoeffizienten Ss erfasst. Schreibt man die
Gleichung (12-4) für den b-Wert nach SS um, so
ergibt sich:
[ ] ²btk2S AS ⋅π⋅⋅= (12-6)
h0  = 7,5 m
0,01
0,10
1,00
10,00
100,00
1000,00
10000,00
1,00E-09 1,00E-08 1,00E-07 1,00E-06 1,00E-05 1,00E-04 1,00E-03
k B  [m /s ]
b-
W
er
t
tA = 1 sec tA = 10 sec tA = 100 sec tA = 1000 sec
tA = 10000 sec tA = 100000 sec tA = 1000000 sec
Bild 12.4: Modifiziertes Bemessungsdiagramm zur Bestimmung des Porenwasserdruckparameters b für eine mittlere
Wassertiefe von h0 = 7,5 m, ES = 50.000 kN/m², n = 0,45 und S = 0,9
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Mit den b-Werten aus dem zugehörigen modifizierten
Bemessungsdiagrammen (Bild 12.4) lässt sich der
spezifische Speicherkoeffizient (abhängig von der
mittleren Wassertiefe h0, dem Wasserdurchlässig-
keitsbeiwert k und der Absunkzeit tA) als weiterer
Bodenkennwert für das Rechenprogramm GGU-
TRANSIENT berechnen.
Die Bemessungsgleichung ist nach E DIN 4084:
2002 mit den Bemessungswerten der Einwirkungen
und Widerstände aufzustellen. Die Teilsicherheits-
beiwerte sind dabei abhängig vom Lastfall nach DIN
1054: 2003 zu wählen. Dabei sollte zwischen
Arbeitsböschungen und Endböschungen unterschie-
den werden. Eine Arbeitsböschung ist in diesem
Zusammenhang eine fortschreitende Böschung, an
der die nutzbaren Rohstoffe gewonnen werden, die
in der Regel nur kurzzeitig frei steht und die ihre
Lage mit dem Abbaufortschritt in Richtung der Ge-
nehmigungsgrenzen verändert. Maßgebend ist hier
der LF 2: Bauzustand. Eine Endböschung ist eine
Abbauböschung an den Rändern des Gewinnungs-
sees, die längere Zeit unverändert stehen bleibt. Für
Endböschungen sind die Teilsicherheitsbeiwerte des
LF 1: Endzustand anzunehmen.
Die Bemessungsgleichung lautet:
µ=MM RE (12-7)
In dieser Gleichung steht EM für das resultierende
Moment um den Gleitkreismittelpunkt aus den Ein-
wirkungen. RM ist das resultierende Moment um den
Gleitkreismittelpunkt aus den Widerständen. Die
Belastung aus der natürlichen Wasserspiegel-
schwankung geht als zusätzliche Einwirkung in Form
einer Strömungskraft in die Bemessungsgleichung
ein und der instationäre Porenwasserüberdruck wird
als ∆u(z) auf der Widerstandsseite berücksichtigt.
EM = r⋅Σ(Gi+PVi)⋅sinϑi + (ΣMS + SNat⋅as) (12- 8)
[ ][ ]
iii
iLiiiVii
M
sintancos
tanb))z(uu(PGrR ϑ⋅ϕ⋅µ+ϑ
ϕ⋅⋅∆+−+Σ⋅=
(12-9)
Nachdem alle Kenngrößen eingegeben sind, erfolgt
die Festlegung der Gleitlinie für einen globalen Bö-
schungsbruch. Lokale Versagenseffekte müssen an
Baggerseeböschungen durch entsprechende kon-
struktive Maßnahmen (Bepflanzung) vermieden wer-
den und sind dann für die vorliegenden Untersu-
chungen ohne Bedeutung.
12.5 Berechnungsergebnisse
12.5.1 Allgemeines
Erste Beispielberechnungen wurden für eine Ar-
beitsböschung (LF 2: Bauzustand) mit einer Flä-
chenlast von p = 10 kN/m² (allgemeiner Verkehr) auf
der Böschungsschulter durchgeführt. Berechnet
wurden Böschungen der Höhe h = 3, 5, 10, 15, und
20 m. Für jede Böschungshöhe wurden die drei
Strömungsfälle nach Tabelle 12.2 ausgewertet, wo-
bei immer davon ausgegangen wurde, dass der
Grundwasserstand rd. 0,5 m unterhalb der Bö-
schungsschulter ansteht. Als Reibungswinkel wurde
ϕk’ = 30° gewählt und die Durchlässigkeit mit k =
5x10-6  m/s. Für den Absunk aus Abbau und Wind
(zA(Abbau), zA(Wind)) sowie die Absunkzeit (tA(Abbau),
tA(Wind)) wurden die Werte nach Tabelle 12.3 ange-
setzt. Der Einfluss der in Tabelle 12.3 angegebenen
natürlichen Wasserspiegelschwankung auf die Bö-
schungsstandsicherheit ist wegen der langen
Absunkzeit sehr gering, so dass dies in den Berech-
nungen als stationäre Strömung SNat berücksichtigt
wurde.
12.5.2 Ergebniszusammenstellung
In Tabelle 12.4 sind die Ergebnisse der Berechnun-
gen zusammengestellt. Für jede der Beispielrech-
nungen ist die maximal mögliche Böschungsneigung
max ß [°] angegeben, die sich für einen Ausnut-
zungsgrad von µ = 1 für den Nachweis nach E DIN
4084: 2002 (max ßDIN) und mit Berücksichtigung der
hydrodynamischen Belastung aus Abbaueinflüssen
und Wellen (max ßNEU) ergibt.
In Spalte 1 der Tabelle 12.4 ist die Böschungshöhe h
[m] angegeben. Jede Böschungshöhe wurde für die
Strömungsfälle nach Tabelle 12.2 berechnet (Spalte
2). Weiterhin sind in Spalte 3 Angaben zum Lastfall
nach DIN 1054: 2003, zur Größe der Lasteinwirkung
auf der Böschungsschulter und zum gewählten
Wasserdurchlässigkeitsbeiwert gegeben. Diese
Werte wurden in den gezeigten Beispielrechnungen
immer gleich gewählt.
Den Spalten 4 bis 6 können die Berechnungsergeb-
nisse entnommen werden. Die Ergebnisse der Be-
rechnung ohne die Einwirkungen aus dem Abbau
und aus Wellen (max ßDIN) sind in Spalte 4 zusam-
mengestellt. In Spalte 5 sind die Berechnungsergeb-
nisse max ßNEU für den Standsicherheitsnachweis
unter Berücksichtigung hydrodynamischer Belastun-
gen aufgeführt und in Spalte 6 ist die Differenz ∆ß =
(max ßDIN - max ßNEU) ermittelt worden.
Grundsätzlich müssen die Böschungen flacher sein,
wenn die hydrodynamischen Einwirkungen im
Standsicherheitsnachweis berücksichtigt werden.
Dies ist auch konsequent, da es sich in allen Fällen
um zusätzliche Belastungen handelt.
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1 2 3 4 5 6
Böschungshöhe
h [m]
Strömungsfall
wie Tab. 12-2
Sonstige Randbedingungen
(für alle untersuchten Beispiele
gleich)
max ßDIN
[°]
max
ßNEU
[°]
∆ß
[°]
20 1 LF 2 mit p = 10 kN/m², kB =5x10-6 m/s 28,8 28,0 0,8
15 1 LF 2 mit p = 10 kN/m², kB =5x10-6 m/s 28,4 27,6 0,8
10 1 LF 2 mit p = 10 kN/m², kB =5x10-6 m/s 28,2 26,8 1,4
5 1 LF 2 mit p = 10 kN/m², kB =5x10-6 m/s 27,0 25,0 2,0
3 1 LF 2 mit p = 10 kN/m², kB =5x10-6 m/s 26,6 22,8 3,8
20 2 LF 2 mit p = 10 kN/m², kB =5x10-6 m/s 28,0 27,2 0,8
15 2 LF 2 mit p = 10 kN/m², kB =5x10-6 m/s 27,6 26,8 0,8
10 2 LF 2 mit p = 10 kN/m², kB =5x10-6 m/s 27,0 25,5 1,5
5 2 LF 2 mit p = 10 kN/m², kB =5x10-6 m/s 25,2 23,0 2,2
3 2 LF 2 mit p = 10 kN/m², kB =5x10-6 m/s 23,0 20,5 2,5
20 3 LF 2 mit p = 10 kN/m², kB =5x10-6 m/s 28,8 28,4 0,4
15 3 LF 2 mit p = 10 kN/m², kB =5x10-6 m/s 28,8 28,4 0,4
10 3 LF 2 mit p = 10 kN/m², kB =5x10-6 m/s 29,4 27,8 1,6
5 3 LF 2 mit p = 10 kN/m², kB =5x10-6 m/s 28,8 26,8 2,0
3 3 LF 2 mit p = 10 kN/m², kB =5x10-6 m/s 28,3 25,2 3,1
Tabelle 12.4: Zusammenstellung einer Auswahl von Berechnungsergebnissen
Der Einfluss der hydraulischen Einwirkungen ist um-
so größer, je geringer die Böschungshöhe ist. Bei
kleinen Böschungshöhen von h = 3 m ergibt sich aus
den hydrodynamischen Einwirkungen eine Abfla-
chung der Böschung um maximal 3,8°.  Für den
gleichen Strömungsfall ist die Differenz ∆ß bei einer
Böschungshöhe von h = 20 m kleiner als 1° und
liefert damit ein Ergebnis, das fast genau mit dem
ohne Berücksichtigung der hydrodynamischen Ein-
wirkungen aus Abbau und Wellen übereinstimmt
(Bild 12.5). Auch das ist folgerichtig, denn die aufge-
brachte hydrodynamische Belastung, die über den
Absunk zA(Abbau) und zA(Wind) definiert wird, wurde für
alle Beispiele gleich angesetzt. Bei kleinen Bö-
schungshöhen macht sich die Auswirkung des insta-
tionären Porenwasserüberdrucks ∆u(z) daher stärker
bemerkbar, als bei hohen Böschungen.
Ist die Differenz ∆ß < 1,0°, lohnt sich der Aufwand
einer Berechnung unter Berücksichtigung hydrody-
namischer Belastungen nicht mehr, der Standsicher-
heitsnachweis kann dann ohne die Berücksichtigung
dieser Einwirkungen durchgeführt werden. Der An-
satz von Abbau- und Windwellen ist damit nur nötig
und sinnvoll für Böschungshöhen zwischen rd. 3 und
rd. 15 m (Bild 12.5), und natürlich auch für die lokale
Standsicherheit in einem Bereich um den Wasser-
piegel des Abbausees herum (Wasserwechselzone).
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12.5.3 Kritische Bewertung der
Ergebnisse
Ein wichtiges Ziel bei der Entwicklung des erweiter-
ten Standsicherheitsnachweises war es, die hydro-
dynamischen Einwirkungen aus dem Abbau und aus
Wellen auf möglichst einfach Art und Weise zu be-
rücksichtigen. Daher folgt der vorgestellte Standsi-
cherheitsnachweis der Vorgehensweise nach E DIN
4084: 2002, enthält aber zusätzliche Einwirkungen
aus instationären Strömungskräften infolge der Ab-
bautätigkeit, aus Wellen und aus schnellen Wasser-
spiegeländerungen. Der Nachweis ist damit mit Hilfe
der marktüblichen Rechenprogramme möglich.
Die Berechnungsergebnisse zeigen, dass es bei
hohen Abbauböschungen ausreicht, die Standsi-
cherheit der Gesamtböschung ohne Berücksichti-
gung hydrodynamischer Einflüsse nachzuweisen.
Bei kleinen Böschungshöhen darf dagegen auf die
Berücksichtigung hydrodynamischer Einflüsse nicht
verzichtet werden. Dies gilt ebenso für die lokale
Standsicherheit um den Wasserspiegel im Abbausee
herum, sofern diese nicht durch konstruktive Maß-
nahmen sichergestellt wird.
Bezüglich der hydrodynamischen Belastungen ist
allerdings anzumerken, dass die angenommene
Größenordnung von Absunk (zA(Abbau) und zA(Wind))
und Absunkzeit (tA(Abbau) und tA(Wind)) aus Erfahrungs-
werten an Wasserstraßen abgeleitet wurden. Die
Werte für den Absunk aus Abbauwellen und Wind-
wellen stammen aus Empfehlungen zur Bemessung
von Böschungs-  und Sohlsicherungen an Bundes-
wasserstraße /BAW 2004/ und wurden direkt auf
Abbaugeräte übertragen. Um eine genaue Bemes-
sung der Abbauböschungen vornehmen zu können,
sollten diese Werte für die Bedingungen an Bagger-
seen überprüft werden. Prinzipiell können die Werte
für Absunk und Absunkzeit infolge von Abbaubetrieb
und Wind kleiner oder größer sein, als die in den
Berechnungsbeispielen angenommenen Werte.
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Bild 12.5: Darstellung der maximal möglichen Böschungsneigungen ßDIN [°] und ßNEU [°] über die Höhe h [m] in Abhän-
gigkeit vom Strömungsfall
Der Ansatz einer böschungsparallelen Strömung
(wie von einigen Genehmigungsbehörden gefor-
dert) liefert Böschungsneigungen, die nur etwa dem
halben Winkel der inneren Reibung entsprechen,
und zwar unabhängig von der Böschungshöhe.
Dieser Ansatz ist damit hinsichtlich der Standsi-
cherheit überzogen und er wird dem Aspekt der
Ressourcenschonung nicht gerecht.
12.6 Zusammenfassung und
Ausblick
Ein wesentlicher Aspekt bei der Planung von Ab-
bauvorkommen ist die Wirtschaftlichkeit des Ab-
baus und die Ressourcenschonung. Allgemein gilt,
je flacher eine Randböschung ausgebildet werden
muss, desto mehr Rohstoff verbleibt in der Lager-
stätte, umso unwirtschaftlicher ist der Abbau und
umso weniger werden die verfügbaren Ressourcen
an Sand und Kies geschont. Je steiler die Bö-
∆ß < 1,0° → keine Berücksichtigung
hydrodynamischer Einflüsse
∆ß > 1,0° → Berücksichtigung
hydrodynamischer Einflüsse
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schung ist, umso wirtschaftlicher wird der Abbau
und umso vollständiger werden die Vorkommen
abgebaut, zugleich steigt die Gefahr eines Bö-
schungsbruchs, wenn die Bodenfestigkeit den mit
steilerer Böschung größer werdenden Einwirkungen
nicht mehr Stand halten kann. Die Böschungsnei-
gung ist also im Interesse von Standsicherheit,
Ressourcenschonung und Wirtschaftlichkeit so steil
auszuführen, wie es die verfügbare Bodenfestigkeit
unter Berücksichtigung aller Einwirkungen erlaubt.
Der einfache Ansatz einer böschungsparallelen
Strömung zur Erfassung der Einwirkungen aus
Abbau, Wellen und Wasserspiegelschwankungen
wird dem Aspekt der Wirtschaftlichkeit und der
Ressourcenschonung nicht gerecht. Daher wurde
überlegt, ob es möglich ist, einen praxistauglichen
Standsicherheitsnachweis für Abbauböschungen
unter Wasser zu entwickeln, in dem die auftreten-
den hydrodynamischen Belastungen mit der not-
wendigen Genauigkeit der Formulierung, gleichzei-
tig aber auf einfache Weise, berücksichtigt werden.
Im Hinblick auf die Praxistauglichkeit wurden die
hydrodynamischen Belastungen aus Abbau, Wellen
und Wasserspiegeländerungen durch zusätzliche
instationäre Strömungskräfte im Standsicherheits-
nachweis nach E DIN 4084: 2002 berücksichtigt.
Die vorstehend zusammengestellten Berechnungs-
ergebnisse zeigen, dass eine Berücksichtigung der
hydrodynamischen Belastungen bei geringen Bö-
schungshöhen durchaus erforderlich ist. Bei großen
Böschungshöhen bleibt der Einfluss der Einwirkun-
gen aus Abbau, Wellen und Wasserspiegelände-
rungen auf lokale Böschungsbereiche beschränkt,
der Nachweis der Standsicherheit der Gesamtbö-
schung kann dann ohne die Berücksichtigung die-
ser Einwirkungen erfolgen.
Für eine praxistaugliche Weiterentwicklung des
hiermit erstmals vorgestellten Standsicherheits-
nachweises müssten zusätzlich auch noch Unter-
suchungen zu den Lastannahmen vorgenommen
werden. Bei der praktischen Anwendung des er-
weiterten Nachweises sollten die hydrodynami-
schen Belastungen in ihrer real auftretenden Größe
ansetzen werden. Dazu werden aber noch Informa-
tionen über die an einem Baggersee auftretenden
Wellen benötigt. Außerdem kann ein Messpro-
gramm zur Bestimmung von Größe und Verlauf des
durch hydrodynamische Belastungen entstehenden
Porenwasserdrucks dazu genutzt werden, die b-
Werte des modifizierten Bemessungsdiagramms für
Abbauböschungen in Sand und Kies zu überprüfen.
12.7 Symbole
a(t) Porenwasserdruckparameter [-]
aS Hebelarm von SNat zum Gleitkreis-
mittelpunkt [m]
b Porenwasserdruckparameter [1/m]
bLi Breite des Gleitflächenabschnitts (Lamel-
lenverfahren) [m]
ES [kN/m²] Steifemodul des Bodens
1/ES Kompressibilität des Bodens [m²/kN]
EM Resultierendes Moment der Einwirkungen
um den Gleitkreismittelpunkt [kNm/m]
Feff effektiver Fetch [m]
Gi Eigengewicht der Lamelle i [kN/m]
h Böschungshöhe [m]
h0 mittlere Wassertiefe über der Böschung [m]
∆h Wasserspiegeldifferenz zwischen Außen-
und Grundwasserstand [m]
k Wasserdurchlässigkeitsbeiwert [m/s]
ΣMS Summe der einwirkenden Momente der in
Gi und PVi nicht enthaltenen Einwirkungen
um den Gleitkreismittelpunkt [kNm/m]
n Porenvolumen [-]
PVi vertikale Auflasten in Lamelle i [kN/m]
RM Resultierendes Moment der Widerstände
um den Gleitkreismittelpunkt [kNm/m]
r Gleitkreisradius [m]
S Sättigungsgrad [-]
SNat zusätzliche stationäre Strömungskraft
[kN/m]
SS spezifischer Speicherkoeffizient [1/m]
tA Absunkzeit [s]
ui Porenwasserdruck auf die Gleitfläche der
Lamelle i [kN/m²]
∆u(z) welleninduzierter Porenwasserüberdruck
[kN/m²]
vzA Absunkgeschwindigkeit [m/s]
z Bodentiefe unter der Böschungsoberfläche
[m]
zA Absunkmaß [m]
ß Böschungswinkel [°]
ßF Volumenkompressibilität des Porenfluids
[m²/kN]
γW Wichte des Wassers [kN/m³]
λ Windgeschwindigkeit [m/s]
ϑi Neigungswinkel der Gleitlinie gegen die
Horizontale in der Schwerlinie der
Lamelle i [°]
µ Ausnutzungsgrad der Bemessungswider-
stände
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ϕi Reibungswinkel in der Gleitfläche der La-
melle i [°]
ϕk’ charakteristischer Wert des wirksamen
Winkels der inneren Reibung [°]
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13 Hydraulic-mechanical behavior of partially saturated
sand
Hydraulisch-mechanisches Verhalten von teilgesättigtem Sand
T. Schanz & Y. Lins
Professur Bodenmechanik, Bauhaus – Universität Weimar, Weimar
Laboratory of Soil Mechanics, Bauhaus–University Weimar, Weimar, Germany
ABSTRACT: In this study the complex coupled hydraulic-mechanical behavior of partially saturated granular
frictional materials (“sand”) is examined. The material used in our investigation is the well known French Hostun
Sand. To study the behavior of partially saturated sand the capillary pressure saturation relationship (soil water
characteristic curve: SWCC) for both dense and loose sand specimen was determined. Suction mode as well as
pressure mode procedure (axis translation technique) was applied in a modified pressure plate apparatus. The
influence of suction on stiffness behavior was studied by performing one dimensional compression and rebound
tests in a modified oedometer cell for loose and dense specimen with different initial matric suction values.
Matric suction was maintained constant during loading and unloading paths in these tests. Additionally large
scale column tests were carried out for loose and dense specimen to investigate capillary pressure-saturation
relationship and unsaturated conductivity. The results of the one dimensional compression and rebound tests
showed that there is an influence of suction on the compression behavior of the sand which is manifested on the
stiffness modules and the compression index of the material for loading conditions. Capillary pressure-
saturation relationships which were derived from modified pressure plate apparatus and large scale column test
show significant differences in the results for the loose and the dense specimens. A clear influence of the
hydraulic loading path direction (hysteresis) can be observed. This phenomenon was also observed for the
results of the relative hydraulic conductivity.
KURZFASSUNG: In diesem Beitrag werden Ergebnisse einer experimentellen Untersuchung zum gekoppelten
hydraulisch mechanischen Verhalten von Sand präsentiert. Ein wichtiges Element zur Beschreibung
teilgesättigter granularer Reibungsmaterialien ist die Kapillardruck-Sättigungsbeziehung. Sie beschreibt den
Zusammenhang zwischen der Saugspannung und dem Wassergehalt bzw. der Sättigung eines Bodens. Ein
wesentliches Merkmal ist die Abhängigkeit dieser Beziehung von der Belastungsrichtung (Hysterese), der
Belastungsgeschwindigkeit (dynamischer Einfluss auf die Kapillardruck-Sättigungsbeziehung) und dem initialen
Zustand (Hauptbe- und Hauptentwässerungskurven versus Scanning - Kurven). Des Weiteren werden in die-
sem Beitrag die relative Permeabilität und die Kompressibilität von Sand in Abhängigkeit von der Saug-
spannung bzw. der Sättigung ermittelt.
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13.1 Introduction
In geotechnical engineering, where mostly unsatura-
ted soils are predominant, the principles and
classical concepts of saturated soils are not any
more consistent. For many practical geotechnical
problems knowledge of the influence of water
content on the coupled hydraulic-mechanical beha-
viour is of major interest, because the amount of
water in soils is changing drastically their constitutive
behaviour. The most important relation to describe
unsaturated soil behaviour is the capillary pressure-
saturation curve (SWCC), also known as retention
curve in the field of soil science. For granular
frictional materials it describes the relationship
between the gravimetric water content, degree of
saturation or volumetric water content versus matric
suction value. Osmotic component of suction is not
considered in the following. This relationship is
additionally used to determine the unsaturated
conductivity of soils. The unsaturated conductivity for
one and the same soil, assuming constant state,
depends significantly on the suction over a wide
range of values. Presence of water is also changing
the shear strength /Bishop 1961, Donald 1956/ and
volumetric behaviour (stiffness) of a soil. In this study
we concentrate on the determination of capillary
pressure-saturation relationship, the unsaturated
conductivity and the influence of matric suction on
stiffness behaviour.
Table 13.1 Properties of Hostun Sand
Hostun Sand
Specific Gravity ρs [g/cm³] 2,65
Coefficient of uniformity Cu 1,50
Coefficient of curvature Cc 1,11
Classification (USCS) SP
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Figure 13.2 Saturated coefficient of permeability as
function of void ratio
13.2 Material used
The material used in this study is a quartz sand
named Hostun Sand, which is well studied in
literature /Flavigny et al. 1990, 1993; Schanz 1998/.
The properties as well as the grain size distribution
curve are given in Table 13.1 and Figure 13.1.  With
a coefficient of uniformity Cc = 1.50 and grain sizes
ranging from 0.1 to 1.0 mm the material represents a
uniformly graded, medium sand. The coefficient of
saturated permeability versus void ratio is given in
Fig. 13.2.
13.3 Experimental program
The experimental program consists of the determina-
tion of the capillary pressure-saturation relationship,
one dimensional compression and rebound tests
with different constant suction values as well as large
scale column tests. All experiments were done for
both loose and dense initial state of specimens. For
determining capillary pressure-saturation relationship
and performing one dimensional compression and
rebound tests a modified pressure plate apparatus
and an UPC Controlled-Suction Oedometer Cell
were used. Both cells are equipped with a porous
stone on the top and a ceramic disc (air entry value
of 1 bar) on the bottom. Additionally the equipment is
extended with a burette, attached to the water
reservoir below the ceramic disc and an air pressure
control system connected to the top. Both, pressure
plate apparatus tests and one dimensional com-
pression and rebound tests, were carried out for
loose as well as for dense states (e0 = 0.89 ± 0.005
respectively e0 = 0.66 ± 0.005). Large scale tests
were performed in a column (diameter: 30 cm,
height: 65 cm), where 6 tensiometers along the
vertical axis of the column were measuring the water
potential during wetting and drying processes. More
detailed information about this testing device is given
in section 13.3.3.
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13.3.1 Determination of SWCC
Capillary-pressure-saturation relationships were
determined for loose and dense specimen as
mentioned above. Dry sand specimen were prepared
directly into the ring of the cell and saturated in the
following step by using the attached burette. Starting
from saturated conditions with respect to the fluid
(Sr = 1.0) the specimen was drained in a first cycle
and wetted afterwards. By lowering down the
attached burette (suction mode test) with respect to
the top of the ceramic disc small suction values up to
ψ = 5 kPa were applied to the specimen. Higher
suction up to ψ = 50 kPa was induced by pressure
mode test, which means that air overpressure was
applied from the top of the specimen. The suction
mode test and pressure mode test follow the
principle of the axis translation technique according
to /Hilf 1956/. The amounts of water during
desorption and adsorption paths were measured in
the attached burette with a capacity of 25 cc and a
least count of 0.05 cc. After finishing each test, the
specimen was dismantled and the gravimetric water
content was determined by oven drying. Back
calculation method was used to compute volumetric
water content θ, the degree of saturation Sr and the
gravimetric water content w for each applied matric
suction value. Doing so main wetting and drying
curves for loose and dense sand specimen were
derived.
13.3.2 One dimensional compression
and rebound tests with
constant suction
One dimensional compression and rebound tests
with different constant suction values were carried
out for loose and dense specimen. Therefore dry
specimens were prepared directly in the UPC
Controlled Suction Oedometer Cell. After saturating
the specimen the target suction was applied by using
suction mode procedure for ψ = 1.5 kPa and
ψ = 3.0 kPa and pressure mode procedure for
ψ = 20 kPa and ψ = 50 kPa as described above. The
specimens were loaded up to 200 kPa net stress and
unloaded to 2 kPa. Correction was applied to the
measured vertical net stress due to shear stresses
between the oedometerring and the soil sample.
Both, frictional and cohesional effects were taken
into account following /Fredlund 1996/.
13.3.3 Large scale column tests
As mentioned above large scale tests were
performed in a column (diameter: 30 cm, height:
65 cm). A schematic sketch of the set up is given in
Figure 13.3. There it is shown that six tensiometers
placed in a row along the height of the column are
measuring water potential changes during wetting
and drying processes. The tensiometers are
connected to a data logger system and then to a
computer. Two burettes attached at the column are
monitoring the rise and fall in water level. A pump
connected to the water reservoir at the bottom of the
Waterreservoir
Pump Sand column Datalogger Computer
Dial gauge
Tensiometer
Burette
Figure 13.3 Experimental set up of large scale column
test
column is pumping water in and out of the specimen
with a constant flow rate. Wet loose (e0 = 0.88,
w0 = 0.08) and dense (e0 = 0.66, w0 = 0.16)
specimen were prepared in several layers directly in
the column. The tests started with a wetting phase
followed by a drying one. In total four wetting and
drying cycles were performed.
13.4 Experimental results
13.4.1 Capillary-pressure saturation
relationship
The capillary pressure-saturation relationship for a
loose specimen in comparison with a dense
specimen is shown in Fig. 13.4, where volumetric
water content is plotted versus matric suction for
main drying and wetting cycles. According to
/Fredlund 1994/ typical ranges of constitutive
behaviour are included into the diagram for the
drying cycle, exemplary for the dense specimen. By
using Eq. 13-1 from /van Genuchten 1980/ and a
least square approach the experimental results were
fitted:
( )[ ]mnαϕ+=Θ 1 1 (13-1)
where Θ  is the normalised water content( ) ( )rsr θθθθ −−=Θ  with rθ = residual water content
and sθ = saturated water content, ϕ is the suction
value and mn,,α  are constants.
Insignificant volume changes were measured during
the wetting and drying phases.
Hysteresis is very significant for this loading path:
• With a value of ψAEV = 2.0 kPa the dense
specimen shows a slightly higher air entry
value (AEV) then the loose specimen,
ψAEV = 1.5 kPa.
• When reaching the air entry value the water
content is decreasing in a small range of
suction for both sand samples. This zone,
the so-called transition zone, is between
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2.0 kPa to 4.0 kPa for the dense specimen
and between 1.5 kPa and 4.0 kPa for the
loose specimen.
• The residual zone starts at low suction value
for the drying cycle for dense as well as for
loose specimen.
• During wetting no significant changes in
water content were observed in a range of
50.0 kPa to 3.0 kPa. The transition zone
starts for dense specimen at the water entry
value of about ψWEV = 0.7 kPa and for the
loose specimen at ψWEV = 0.4 kPa. It ends
for both states at nearly 3.0 kPa.
• The saturated zone falls in a very narrow
range of 0.7 kPa to 3.0 kPa for the dense
specimen and 0.4 kPa to 3.0 kPa for the
loose specimen.
Typical observations with increasing initial density
are (see also Fig. 13.5):
• Decreasing water content w for saturated
condition Sr = 1.0
• Decreasing hysteresis
• Slightly higher air entry value
• Slightly higher water entry value
The model of /Mualem 1976/ in connection with the
calculated van Genuchten parameter m, applying the
relation m=1-1/n, was used for predicting the relative
hydraulic conductivity kr for the wetting phase of the
dense and loose specimen:
( ) ( )[ ]2111 mmeleer SSSk −−= (13-2)
where kr is relative hydraulic conductivity, Se is the
effective saturation, m is van Genuchten parameter
taken from curve fitting of the capillary pressure
saturation – relationship and l is a pore conductivity
parameter. This pore conductivity parameter l was
estimated by /Mualem 1976/ to be 0.5 as an average
value for most soils. Results are given in Fig. 13.6. In
this diagram relative hydraulic conductivity is plotted
versus effective saturation. The unsaturated
conductivity was calculated from the following
relationship /Lu, Likos 2004/:
s
w
r k
k
k = (13-3)
with kr relative hydraulic conductivity, kw unsaturated
conductivity and ks saturated hydraulic conductivity.
For the dense specimen ks = 0.0278 cm/s and for the
loose specimen ks = 0.0275 cm/s was used. The
relative hydraulic conductivity versus matric suction
is plotted in Fig. 13.7. Comparing the curves of the
loose and dense specimen for the drying cycle one
can see that the dense drying curve results in higher
relative hydraulic conductivity values. The capillary
pressure-saturation curve is related to the hydraulic
conductivity and this is the reason why both, the
main drying and main wetting cycle of the loose and
dense specimen show hysteresis, too. In Fig. 13.8
the hysteresis is very clearly shown. The unsaturated
conductivity of the dense specimen is larger than for
the loose specimen for the drying path as well as for
the wetting path. For instance at matric suction of
ψ = 2.2 kPa for the dense specimen at drying path
an unsaturated conductivity of kw = 0.0113 cm/s was
calculated and for the loose specimen
kw = 0.0023 cm/s was calculated. At matric suction
ψ = 0 kPa (water saturated condition: Sr = 1.0) one
can read kw = 0.0264 cm/s for the dense specimen
and kw = 0.0275 cm/s for the loose specimen, which
are equal to the saturated conductivity values.
Unsaturated conductivity is only decreasing slightly
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Figure 13.4 SWCC 1: volumetric water content versus matric suction
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till reaching the air entry value. After reaching the air
entry value the unsaturated conductivity decreases
rapidly, because the amount of water is decreasing
drastically due to the relatively large and uniform
pores of the material and because the path where
water can flow becomes smaller and more tortuous.
At high matric suction values (residual zone), where
water is only present as a thin layer on the skin of
the sand grains the unsaturated conductivity is
reaching zero value.
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Figure 13.5 SWCC 2:  water content versus matric suction
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Figure 13.6 Relative hydraulic conductivity versus
effective saturation from pressure plate
13.4.2 Results from one dimensional
compression and rebound test with
constant suction
To study the influence of matric suction on the
volumetric behaviour of sand, oedometer tests with
constant suction were carried out. These results from
one dimensional compression and rebound tests are
given in Fig. 13.9 where void ratio change resulting
from change of vertical net stress is displayed. As a
third dimension suction is included in Fig. 13.10a &b.
From these figures one can see that as anticipated
the stiffness of the dense specimen is higher then for
the loose specimen for the same suction. Test
carried out for dense specimen show that the
stiffness increases with matric suction from 1.5 kPa,
3.0 kPa and 20.0 kPa. For the test with matric
suction of 50 kPa lowest stiffness was calculated.
The unloading behaviour of both, dense and loose
specimen is similarly and independent of applied
suction. To further underline the observed behaviour
in Fig. 13.11 compression and swelling index are
displayed. No influence of the suction on the swelling
index can be observed. Stress dependent stiffness
moduli /Ohde 1939, Schanz 2002/ were calculated
for vertical net stresses σ* of 12 and 100 kPa from
Eqs. 13-4 and 13.5, where Eoed is the normalized
stiffness modulus for initial loading and Eur is the
normalized stiffness modulus for un-/reloading path:
kPaEE ref
m
ref
ref
oedoed 100:
* =


= ∗
∗
σσ
σ (13-4)
kPaEE ref
m
ref
ref
urur 100:
* =


= ∗
∗
σσ
σ (13-5)
m for the dense specimen was derived in a range of
0.62 to 0.81 and for the loose specimen from 0.53 to
0.73.Table 13.2 gives the detailed results.
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Figure 13.7 Relative hydraulic conductivity versus matric
suction from pressure plate
13.4.3 Results from large scale test
Large scale column test with four wetting and drying
cycles were performed under laboratory conditions.
During the wetting and drying processes 6
tensiometers placed along the column were
measuring the changes in hydraulic potential. As an
example for one drying process (cycle 1) the
tensiometers readings are plotted in Fig. 13.12
(loose initial state). With an initial value of about
50 cm the tensiometer T1 is located at the bottom of
the saturated sand column. Tensiometer T6
measures a value of -3 cm. The value of -3 cm
indicates a matric suction of ψ = 0.3 kPa at the top of
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Figure 13.8 Unsaturated conductivity versus matric
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Figure 13.11 Compression and swelling index versus
suction for loose and dense initial state
Table 13.2 Stiffness modules (MPa) from oedometer
Matric suction [kPa] dry  1.5 3.0  20.0 50.0
dense
Eoed σ* =100  23.3  30.0  29.4  35.6  27.8
Eoed σ* =12  10.4  6.9  8.2  8.1  5.7
Eur σ* =100  175.2  131.5  258.0  141.3  167.8
Eur σ* =12  8.0  14.8  10.4  15.9  16.3
loose
Eoed σ* =100  15.1  24.4  24.7  24.6  22.8
Eoed σ* =12   6.7  6.6  7.1  5.4  4.9
Eur σ* =100  102.9  154.9  138.3  125.7  153.8
Eur σ* =12  7.6  15.0  12.0  17.2  17.0
the column, which is negligible small. In Fig. 13.13
tensiometer readings of one wetting phase (cycle 3,
dense initial state) are shown. The initial potential of
about –43 cm corresponds to a matric suction of
ψ = 4.3 kPa. Taking into account Fig. 13.4, where
volumetric water content is plotted versus matric
suction, one can see that the state of the specimen
falls into the residual zone. While tensiometer 1
(bottom of the specimen) shows a smooth transition
from unsaturated condition to saturated condition,
the curve shape of the tensiometers T3, T4 and T5
Schanz & Lins: Hydraulic-mechanical Behaviour of Partially Saturated Sand
BAW-Workshop: Boden- und Sohl-Stabilität – Betrachtungen an der Schnittstelle zwischen Geotechnik und Wasserbau
13-7
show a significant “sharp” wetting front. This kind of
wetting front we could observe during all wetting
cycles. No transient unsaturated zone for calculating
unsaturated conductivity was observed to occur.
Obviously the applied flow rate of 24 ml/min was too
high. That is why only the drying process of one
loose and one dense specimen is further
investigated. In the next step we applied an inverse
approach utilizing the HYDRUS 1D code to
determine the van Genuchten parameters a, n and m
from the measurements of the column tests
(Tab. 13.3). The capillary pressure – saturation
relationship of the loose and dense specimen is
given in Fig. 13.14. For loose specimen an air entry
value of ψAEV = 2.2 kPa and for the dense specimen
an air entry value of ψAEV = 3.0 kPa was found.
Table 13.3 Van Genuchten parameters for loose and
dense specimen from inverse modelling of
large scale column test
van Genuchten - parameters
a n m=1-1/n
loose 0.3036 4.2270 0.7634
dense 0.2192 5.1070 0.8042
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Figure 13.14 Volumetric water content versus matric
suction of dense and loose specimen: drying
cycle from column test
By using the results from Fig. 13.2 the relative
hydraulic conductivity as well as the unsaturated
conductivity was calculated. These results are given
in Figs. 13.15 and 13.16. The results from the sand
column test show the same qualitative behaviour as
the results from the pressure plate apparatus. The
relative hydraulic conductivity/ unsaturated
conductivity is larger for the dense specimen than for
the loose specimen.
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Figure 13.15 Relative hydraulic conductivity versus
effective saturation for dense and loose
specimen from column test
13.4.4 Comparison of the results
from modified pressure plate
apparatus and large scale
column test
The primary reason for conducting the column tests
was to compare the influence of boundary and initial
conditions on the coupled hydraulic/mechanical
behaviour. Comparing with results from the modified
pressure plate we found significant differences for
the SWCC and therefore for the relative conductivity
function. In Fig. 13.17 the capillary pressure-
saturation relationship calculated from modified
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Figure 13.12 Tensiometer readings of drying process for
loose sand specimen from column test
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Figure 13.13 Tensiometer readings of wetting process for
dense sand specimen from column test
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pressure plate apparatus is compared to the one
from the large scale column test. One can observe
that the curves calculated from large scale column
tests are shifted to the right to higher suction values.
The air entry value of the dense specimen is for
instance shifted from ψAEV = 2.0 kPa for the results
taken from modified pressure plate apparatus to
ψAEV = 3.0 kPa for the results from large scale
column test.  Additionally one can observe that the
curves calculated from the large column generally
show a flatter shape.
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Figure 13.16 Unsaturated conductivity versus matric
suction for dense and loose specimen from
column test
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Figure 13.17 Comparison of SWCC calculated from
modified pressure plate apparatus and large
scale column test for a) loose and b) dense
specimen
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Figure 13.18 Comparison of unsaturated conductivity calculated
from modified pressure plate apparatus and large
scale column test for a) loose specimen and b)
dense specimen
So the van Genuchten parameter n, which is
responsible for the slope of the curve, is with
n = 7.14 for the results from modified pressure plate
apparatus higher than n = 5.12 for the results from
large scale column test (dense specimen). As
smaller n as flatter the slope of the curve. With the
difference in the shape of the capillary pressure-
saturation relationship curves and the resulting
different parameters the unsaturated conductivity
differs between the results from the pressure mode
test and the large scale column test, too.
These results are given in Fig. 13.18. The
unsaturated conductivity is larger following the large
scale column test than following the results taken
from the modified pressure plate apparatus.
The dependency of loading history and loading
direction on the SWCC (wetting or drying path) is
well known (hysteresis, see Fig 13.4 or 13.5).
Much less recognized is the dynamic effect caused
by the applied rate of change of saturation /Hassani-
zadeh et al. 2002/. Based on thermodynamic con-
siderations the well known definition of capillary
pressure s =ua - uw /Bear & Verruijt 1987/ was
extended by a dynamic part /Hassanizadeh &
Gray 1993/:
( ) ( )
t
S
SSsuu rrrwa ∂
∂−=−− τ
(13-6)
where ua is air pressure, uw is water pressure, Sr is
saturation, s is capillary pressure and τ an additional
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dynamic coefficient. In general capillary pressure-
saturation curves can be determined by one of the
following methods:
• Static equilibrium method
• Unsteady state method
In the static equilibrium method different values of
suction are applied to the specimen, each individual
step waiting until equilibrium is reached (see 13.3.1).
For the unsteady state method a “large” change of
suction is applied to the specimen, causing transient
change of water content. This transient state is
analyzed further, as for example in the column test.
In /Hassanizadeh et al. 2002/ it is shown, that, for the
same saturation, suction resulting from unsteady
state method is higher than the one from the steady
state method. This is what we found in our
investigations.
13.5 Conclusion
Summarizing the results from our experimental study
we can draw the following conclusions:
The capillary pressure-saturation relation shows a
significant hysteretic behaviour for loose and dense
specimen. This hysteresis was also found for
unsaturated conductivity.
Stiffness for one dimensional compression is clearly
influenced by suction for the case of initial loading.
Comparing results from column test and modified
pressure plate apparatus reveals the influence of
dynamic effects on the hydraulic behaviour.
To take into consideration these findings we will
improve the testing procedure in the large scale
column in the future: We will measure both the
hydraulic potential as well as the water content
versus time in order to calculate the dynamic
coefficient τ, which is describing the difference
between the curves determined under static
equilibrium method and unsteady state method.
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15 Mastix-Schotter-Deckwerk für Überströmbare Dämme
und Deiche
Mastix-Stone Revetment for Overflow Sections of Dams and Levees
A. Bieberstein & H. Wörsching
Universität Karlsruhe, Institut für Bodenmechanik und Felsmechanik, Abteilung für Erddammbau und
Deponiebau, Germany
University of Karlsruhe, Institute of Soil Mechanics and Rock Mechanics,  Division of Embankment Dams and
Landfill Technology, Germany
KURZFASSUNG: In einem Forschungsprojekt haben das Institut für Bodenmechanik und Felsmechanik sowie
das Institut für Wasserwirtschaft und Kulturtechnik der Universität Karlsruhe untersucht, wie Dämme und Deiche
geringer Höhe ausgebildet werden müssen, wenn sie zum Zwecke der Hochwasserableitung einer planmäßigen
Überströmung standhalten müssen. Die Nutzung dieser Technik setzt voraus, dass die luftseitige Oberfläche
des Dammes gegen den Strömungsangriff des Wassers ausreichend gesichert wird. Für konstruktiv einfach zu
realisierende, wirtschaftliche und technische Lösungen fehlten bisher Bemessungsregeln und Bautechniken, die
es erlaubten, die erforderlichen Standsicherheitsnachweise zu führen. Im Rahmen des Projektes wurde ein
statischer Ansatz zur Dimensionierung eines kohärenten, selbsttragenden Deckwerkes aus Mastix-Schotter
(bituminös gebundener Kalksteinsplitt) für Überströmstrecken entwickelt. Dieser Ansatz wurde durch Versuche
an großmaßstäblichen Modellen verifiziert, und die Bauweise wurde zur Ausführungsreife geführt. Die
Umsetzung des Deckwerkes aus Mastix-Schotter in die Praxis wird anhand eines konkreten Anwendungsfalles
beim Hochwasserrückhaltebecken Mönchzell dargestellt.
ABSTRACT: Within a research project at the University of Karlsruhe in cooperation of the Institute of Soil
Mechanics and Rock Mechanics and the Institute of Water Resources Management, Hydraulic and Rural
Engineering it has been examined how dams and levees of low height must be designed, to withstand a
intentional overtopping for flood protection. For this purpose the landside surface of the dam must be protected
against the affecting forces due to the overflow of the water. Up to now there have been no design rules, which
made it possible to perform the necessary stability checks in order to obtain technical solutions which are both
economical and easy to achieve. Within the scope of this project a statical approach was developed to
determine the dimensions for a coherent, self-supporting revetment made of Open Stone Asphalt (crushed
sandstone coated with sand mastic). This approach was verified in the Theodor-Rehbock-Laboratory by tests on
large-scale models. The construction method can be regarded as being suitable for general implementation.
The application of the Open Stone Asphalt in practice is shown in the example of the retention basin at
Mönchzell / Germany.
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15.1 Einführung
Bei der Realisierung überströmbarer Dämme stellt
sich die Frage nach der hydraulischen Belastbarkeit
von Dammböschungen, die mittels Sicherungs-
elementen sogenannten Deckwerken) gegen Ver-
sagen geschützt sind (vgl. z.B. /Rathgeb 2001/ und
/Dornack 2001/). Dies erfordert ein ingenieur-
technisches bzw. erdstatisches Nachweiskonzept
zur Gewährleistung der Standsicherheit bei
gegebener hydraulischer Belastung (vgl. LfU 1997).
Nachfolgend werden Untersuchungsergebnisse vor-
gestellt, die von dem Lösungsansatz ausgehen, dass
eine geeignete Oberflächensicherung aus dränfähi-
gem, selbsttragendem und kohärentem Deckwerk
aus Mastix-Schotter besteht /Bieberstein et al. 2002
und 2003/.
15.2 Anforderungen an überström-
bare Erddämme und an Deckwerke
Bei der Konzeption von überströmbaren Dämmen
und Deichen sind folgende prinzipielle Überlegungen
zu Grunde zu legen:
- Es bedarf eines ingenieurtechnischen Bemess-
ungskonzeptes für den statischen Nachweis von
Überströmstrecken.
- Überlegungen zur zeitlich limitierten Standzeit
von Erddämmen – auch bei vergleichsweise
kurzen Hochwasserereignissen - sind gemäß
dem heutigen Stand der Technik zur Prognose
der „Breschenbildung von Erddämmen“ nicht
sachgerecht.
- Es sind preiswerte und großflächig herstellbare
Sicherungselemente aus technischen Baustoffen
– sog. Deckwerke – einzusetzen.
- Gras als Sicherungselement ist als unzureichend
anzusehen.
- Da die luftseitige Böschungsoberfläche das
Sicherungselement für derartige Erdbauwerke
ist, sind unbedingt Maßnahmen gegen zufällige
Umstände - wie beispielsweise Weidewirtschaft
oder Vandalismus - zu ergreifen.
- Die Bauwerke müssen landschaftsverträglich
sein.
- Möglicherweise ergeben sich angepasste
Sicherheitsbeiwerte in Abhängigkeit des
Schadenspotentials.
Aus dammbautechnischen, hydraulischen und
ökologischen Gründen lassen sich somit folgende
Anforderungen für Deckwerke definieren:
- Ausreichende Dauerhaftigkeit / Langzeitstabilität
- Zuverlässig hohe Wasserdurchlässigkeit
- Erosionsstabilität
- Plastizität (wegen möglicher Setzungs-
differenzen)
- Fugenlosigkeit
- Mäßig rau (hydraulische Forderung)
- Möglichkeit zur Begrünung
Zur Ausbildung eines kohärenten Deckwerkes
kommen prinzipiell verschiedene Baustoffe bzw.
Bauweisen in Frage, die in Verbindung mit den
zugehörigen Herstellungsverfahren jeweilige Vor-
und Nachteile besitzen. Um das für den Anwen-
dungsfall optimale Deckwerk auszuwählen, wurden
verschiedene Deckwerkstypen untersucht vgl.
Tabelle 1). Hierbei stellte sich heraus, dass der
hochporöse Mastix-Schotter (vgl. Bilder 1 und 2), der
als ein mittels bituminösem Mörtel gebundener Ein-
kornsplitt bezeichnet werden kann, insgesamt die
besten Eigenschaften besitzt. Zudem liegen lang-
jährige Erfahrungen aus anderen wasserbaulichen
Anwendungen vor (vgl. /Kuhn 1971/ und
/Schönian 1999/).
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Tabelle 15.1: Bewertungsmatrix zur Auswahl des Deckwerkes
Rasengitter-
steine
(verbunden)
Dränbeton Dränasphalt/
Mastix-
Schotter
Bodenver-
festigung mit
Zement oder
Kalk
Einfräsen
von
Schaum-
bitumen
Geogitter-
oder
Drahtgitter-
matratzen
(ggf. rück-
verhängt)
Langzeitstabilität + + + o - +
Hohe Wasser-
durchlässigkeit
+ ++ ++ - - - - ++
Erosionsstabilität ++ ++ ++ o - o
Plastizität o - - ++ o o ++
Fugenlosigkeit + ++ ++ ++ ++ ++
Rauhigkeit + + + - - +
Fertigungstechnik + + + ++ ++ -
Bepflanzbarkeit ++ + + o o +
Variabilität der Dicke - - ++ ++ ++ ++ o
Qualitätssicherung + + + + - - o
Kosten - o o ++ + - -
Bewertung 7 11 15 6 0 6
Für die Untersuchungen im Theodor-Rehbock-
Laboratorium wurde eine Rezeptur mit 80 % Gestein
und 20 % Mastixmörtel (bestehend aus Bitumen,
Füller, Mittelsand und Faserstoffen) verwendet (vgl.
Bild 1).
Bild 15.1: Rezeptur des Mastix-Schotters
Eine zentrale Forderung aus ökologischer bzw.
landschaftsgestalterischer Sicht besteht in der
Möglichkeit zur Begrünung derartiger Dammbau-
werke. Der in Bild 2 abgebildete Bohrkern aus
Mastix-Schotter zeigt die Bedeckung der Ober-
flächensicherung mit einer Humusschicht, auf der
Gras wächst. Die Vegetation auf dem in Bild 3
dargestellten Deckwerk aus Mastix-Schotter
dagegen siedelte sich allein aufgrund natürlichen
Samenflugs an. Die ebene und homogene Ober-
fläche bietet zusätzlich Vorteile bezüglich der
Unterhaltung und Pflege, da sie zur Mahd z.B. mit
einem Balkenmäher befahren werden kann.
Bild 15.2: Bohrkern aus einem Deckwerk aus Mastix-
Schotter mit aufgebrachter Humusschicht
und Begrünung :/Elskens 1995/
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Bild 15.3: Begrünung eines Deckwerkes aus Mastix-
Schotter durch natürlichen Samenflug
15.3 Nachweis des kohärenten
Deckwerkes
Der Nachweis des gewählten Deckwerkkonzeptes
erforderte verschiedene Untersuchungsschritte:
- Geotechnische Auslegung: Dimensionierung des
Deckwerkes, Klärung der Scherparameter sowie
Nachweis der hydraulischen Belastbarkeit des
Deckwerkes in einer Kipprinne.
- Hydraulik: Numerische Untersuchungen zur
Dimensionierung und Optimierung der Abfluss-
verhältnisse, insbesondere zur Gewährleistung
einer zuverlässigen Energieumwandlung am
Böschungsfuß.
- Verifikation der Resultate mittels Unter-
suchungen an einem Halbdamm-Modell im
technischen Maßstab. Verifikation der Resultate
mittels Untersuchungen an einem Halbdamm-
Modell im technischen Maßstab.
Der Nachweis der Standsicherheit des überströmten
Deckwerkes kann für die gegebenen Bedingungen
an einem Böschungselement erfolgen /Larsen et al.
1986/, wobei sich diese aus einem Vergleich der
Einwirkungen und Widerstände ergibt (vgl. Bild 4).
Eine Auswertung der analytischen Zusammenhänge
ist in Bild 5 dargestellt, in der die zulässige Grenz-
belastung für ein Deckwerk aus Mastix-Schotter mit
12 cm Stärke über der Böschungsneigung auf-
getragen ist; als Scharparameter wurde der
Reibungswinkel in der Scherfuge gewählt.
Aus den gezeigten Zusammenhängen wird für die
praktische Anwendung – wie zu erwarten –
Folgendes deutlich:
- Der Reibungswinkel in der Scherfuge hat einen
maßgebenden Einfluss auf die zulässige Belast-
barkeit der Böschung.
- Auf flachen Böschungen (kleine
Böschungswinkel) sind grundsätzlich höhere
hydraulische Belastungen zulässig.
- Steile Böschungsneigungen (z.B. β > 15°)
ermöglichen hingegen – nahezu unabhängig von
der Größe des Reibungswinkels – eine nur sehr
geringe hydraulische Belastung.
- Der dargestellte Zusammenhang gilt für den
rechnerischen Grenzzustand (η = 1,0).
Wesentlich für die Zusammenstellung und den
statischen Nachweis des gesamten selbsttragenden
Deckwerksystems sind die Reibungsverhältnisse in
den Scherfugen. Daher wurden die Scherparameter
für derartige Systeme in der Kipprinne (vgl. Bild 6)
ohne jegliche hydraulische Belastung quantifiziert –
es ergab sich ein Reibungswinkel von etwa 31°.
Zur Ermittlung der hydraulischen Grenzbelastung
des gewählten Deckwerkes wurden Untersuchungen
an einem Böschungselement in einer in der Neigung
zwischen 0° und 35° stufenlos verstellbaren Kipp-
rinne (Länge: 4 m, Breite: 1,31 m) durchgeführt. Die
Ergebnisse bestätigen den analytischen Berech-
nungsansatz im untersuchten Belastungsbereich; die
Grenzbelastungen bei unterschiedlichen Böschungs-
neigungen sind in Bild 5 als Kreuze eingetragen. Auf
dieser Grundlage können zukünftig Deckwerke für
relevante Abflüsse bemessen werden.
Aus hydraulischer Sicht war es wesentlich, die sich
bei einer Überströmung eines Dammes ein-
stellenden Abflussbereiche genauer zu betrachten.
Diese unterscheiden sich hinsichtlich der
Entwicklung der Fließgeschwindigkeiten, der
Wasserspiegellagen sowie der Froudezahlen
charakteristisch voneinander. Dabei wurde die
Dammkrone mit dem Übergang von strömendem zu
schießendem Abfluss untersucht und die Böschung
mit schießendem Normalabfluss bewertet. Vor allem
jedoch stand der Böschungsfuß, an dem beim
Übergang von schießendem zu strömendem Abfluss
ein wesentlicher Teil der Energieumwandlung
stattfindet, im Mittelpunkt des Interesses. Vor-
bereitend für die Versuche an einem physikalischen
Modell wurden eindimensionale numerische
Berechnungen durchgeführt, mit Hilfe derer vor allem
Aussagen über die zu erwartende Lage des
Wechselsprunges und die Qualität der Energie-
umwandlung getroffen werden konnten.
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N’
Tres
Q’
} Reaktionskräfte in der Gleitfuge
Φ ’ Reibungswinkel im
Deckwerkauflager
TW Schubspannungsresultierende bei
Überströmung
G’ Deckwerkgewicht unter Auftrieb dW Mittlere Dicke der Wasserschicht
El  ≅   Er Erddruckkräfte dD Dicke des Deckwerkes
FSD Strömungskraft β Böschungsneigung
Bild 15.4: Einzelelement einer hangparallel durch- und überströmten Böschung /Larsen et al. 1986/
Bild 15.5: Selbsttragendes, kohärentes und dränfähiges Mastix-Schotter-Deckwerk – theoretische Grenzbelastungen q
in Abhängigkeit des Böschungswinkels β und des Reibungswinkels Φ‘ (Linien) sowie Versuchsergebnisse aus
der Kipprinne bei Φ‘ = 31°(Kreuze)
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Alle Erkenntnisse flossen schließlich in ein Halb-
damm-Modell im technischen Maßstab ein (vgl. Bild
7), in dem die tatsächliche Belastungssituation rea-
listisch nachgestellt werden konnte. Dies erfolgte bis
zu einer hydraulischen Belastung von q = 300 l/(sm),
zusätzlich wurden die Strömungsverhältnisse im
Dammkörper (Sand) beobachtet und analysiert.
 
Bild 15.6: Kipprinne – Selbsttragendes Deckwerk aus
Mastix-Schotter bei einer Belastung von
q = 360 l/(sm) bei einer Böschungsneigung
von 1: 5
Bild 15.7: Halbdamm-Modell zur Durchführung von
Überströmungsversuchen mit einer
Böschungsneigung von 1 : 6 während des
Betriebes
Wesentlicher Aspekt der Untersuchungen war, die
gezielte Energieumwandlung am Übergang der
Böschung zum horizontalen Gelände zu optimieren,
um das unterstromige Gelände weitgehend vor
Erosion zu schützen. Das gelang durch die
Anordnung einer mit Mastix-Schotter befestigten
Mulde als Kolkschutz im Übergangsbereich von der
Böschung zum horizontalen Gelände. Die bei der
Energieumwandlung auftretenden Kräfte und
Belastungen werden durch das Sicherungselement
aufgenommen und in den Untergrund abgeleitet. Ein
Abwandern des Wechselsprunges in das
unbefestigte Unterwasser wird durch die Muldenform
unterbunden (vgl. Bild 8).
.
Bild 15.8: Energieumwandlung am Böschungsfuß –
Blick von oberstrom /Bieberstein et al. 2002/
15.4 Umsetzung in die Praxis
Auf Grundlage des hier vorgestellten statischen
Nachweiskonzeptes ist es möglich,
Überströmstrecken bis zu einem maximalen
spezifischen Abfluss von etwa q = 1000 l/(sm) zu be-
messen. Die luftseitigen Böschungen sind in Ab-
hängigkeit der Eingangsgrößen in der Regel flach
auszubilden. Dies ist auch aus landschafts-
gestalterischen Gründen sinnvoll und
erstrebenswert.
Als Ergebnis aller Untersuchungsschritte konnte der
in Bild 9 dargestellte alternative Ausführungs-
vorschlag für das Hochwasserrückhaltebecken
Mönchzell (Bauherr: Zweckverband Einzugsbereich
Hochwasserschutz Elsenz-Schwarzbach) konstruktiv
abgeleitet werden. Der Dammkörper wird an der mit
1 : 8 geneigten Luftseite mit einer Lage aus Geo-
gewebe belegt, auf der das Deckwerk aus Mastix-
Schotter mit einer Schichtstärke von 20 cm heiß ein-
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gebaut wird. Durch die Anordnung des befestigten
Kolkes am Böschungsfuß erfolgt eine gezielte
Energieumwandlung in diesem Bereich zum Schutz
des unterstromigen Geländes.
Das Deckwerk aus Mastix-Schotter wird
anschließend vollflächig mit Mutterboden überdeckt
und begrünt. Der Grasbewuchs geht in die statische
Betrachtung jedoch nicht ein. Im Falle einer
Überströmung ist dessen Beschädigung – unter
Umständen bis hin zum Totalverlust – nicht aus-
zuschließen, da der Mutterboden mit Grasbewuchs
für sich unter Umständen nicht standsicher ist. Das
darunter liegende Deckwerk übernimmt dann
planmäßig die dauerhafte Sicherung des Damm-
bzw. Deichkörpers während der Überströmung.
Bild 15.9: Alternativentwurf für das Hochwasserrückhaltebecken Mönchzell mit Deckwerk aus Mastix-Schotter (spez.
hydr. Belastung q = 405 l/(sm))
Die Anforderungen an die bautechnische Umsetzung
sowie insbesondere an die Eignungsprüfung und
Qualitätssicherung liegen vor. Einige Details der
Ausführung des Deckwerkes beim HRB Mönchzell
sowie Aspekte der Qualitätssicherung werden
abschließend mittels einiger Abbildungen ver-
deutlicht (vgl. Bilder 10 bis 20):
Bild 15.10: Einstellung des Mischwerkes mittels
Probemischungen nach erfolgter
Eignungsprüfung
Bild 15.11: Beladung der LKWs im Mischwerk und
Abdecken des Mischgutes zur
Gewährleistung der Einbautemperatur von
110 bis 140°C
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Bild 15.12: Verlegung des filterfesten Geogewebes mit
Mindestüberlappung auf dem ausreichend
tragfähigen Planum
Bild 15.13: Erosionssicherer Anschluß des Geoge-
webes an der Überlaufschwelle mittels
Klemmschiene
Bild 15.14: Abladen des Mischgutes ohne direkte
Befahrung des Geogewebes
Bild 15.15: Verteilen und Andrücken des Mischgutes
Bild 15.16: Kontrolle der Deckwerksstärke
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Bild 15.17: Ausformung des Kolkbereiches am
luftseitigen Böschungsfuß sowie
Durchführung eines Schachtanschlusses
Bild 15.18: Herstellung einer Arbeitsfuge in Falllinie
mittels Kantholz
Bild 15.19: Deckwerk nach Abschluß des Einbaus des
Mastix-Schotters
Bild 15.20: Überströmstrecke nach Auftrag des
Oberbodens und Einsaat
Weitere Einzelheiten zur Bemessung, der
konstruktiven Durchbildung sowie zur Qualitäts-
sicherung derartiger Deckwerke sind im zur Zeit in
Überarbeitung befindlichen Leitfaden „Über-
strömbare Dämme, Dammscharten und Flussdeiche“
/LfU 2004/ enthalten.
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16 Geotechnical Verifications Taking Account of the
Compressibility of Pore Water
Berücksichtigung der Kompressibilität des Porenwassers in der geo-
technischen Praxis
M. H. Heibaum
Bundesanstalt für Wasserbau (BAW), Karlsruhe
Federal Waterways Engineering and Research Institute (BAW), Karlsruhe, Germany
ABSTRACT: Two recommendations have been published recently or will be published soon respectively that
take into account the findings of research performed in the Federal Waterways Engineering and Research In-
stitute, accompanied by other research institutions. These findings deal with the effects of the compressibility of
the pore water on traditional verifications in geotechnical engineering. To include research results in general
rules it is not only necessary to verify the results but also to bring them into a format that will be understood
easily. The paper does not repeat the formulations of the recommendations but gives additional information on
the models the approaches are based on and tries to explain them by simple explanations and sketches geo-
technical engineers are familiar with.
KURZFASSUNG: Zwei Empfehlungen sind vor kurzem erschienen oder werden in Kürze erscheinen, die die
Ergebnisse langjähriger Untersuchungen in der Bundesanstalt für Wasserbau und sie begleitenden For-
schungsstätten berücksichtigen. Diese Untersuchungen beleuchteten den Einfluss der Kompressibilität des
Porenwassers auf übliche Nachweise in der Geotechnik. Um Forschungsergebnisse in allgemeingültige Regeln
einfließen zu lassen, ist es nicht nur erforderlich, diese Erkenntnisse abzusichern, sondern auch, sie in eine
Form zu bringen, die leicht verständlich ist. Der Beitrag wiederholt nicht den Text der Empfehlungen, sondern
beleuchtet die Modelle, die den Ansätzen zugrunde liegen und versucht, einfache Erklärungen zu geben, unter-
stützt von Skizzen, die dem Geotechniker vertraut sind.
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16.1 Introduction
Practical application of research results always com-
prise two needs: The research findings must be
transformed into a format that can be handled by a
person who is familiar with the topic but who is not
an expert. And secondly, the research topic should
be explained in such a way that also people who are
not familiar with the field treated will understand it.
The phenomena resulting from the compressibility of
pore water shall be presented as simple as possible,
supported by simple sketches.
In the following, two applications will be discussed,
where in geotechnical calculations the compressibil-
ity of pore water is introduced. In " Dikes and Re-
vetments" (1998) and in "GBB" (2004) approaches
are presented that allow to assess the slope stability
of banks. In "EAU" (2004) the verification of tolerable
deformation of retaining walls incorporating unsteady
pore water pressure will be introduced in the
forthcoming edition. Both, GBB and EAU will be
translated into English after the publication of the
German editions.
16.2 Slope stability
Slope stability is very much dependent on the pres-
ence of pore water, especially of pore water flow.
Pore water percolating through the soil and emerging
on the slope surface is an additional load and there-
fore reducing the slope stability. The load is mostly
determined using a finite element program to calcu-
late the pore pressure distribution according to the
difference in hydraulic head behind and in front of
the slope. Usually steady state flow is considered.
An example for the bank of a navigation canal is
shown on fig. 1.
If there are unsteady processes to be considered,
the calculation becomes more complex. In practice
this becomes necessary if there is a rapid change of
hydraulic head. (Rapid in the sense discussed here
means that the change in hydraulic head is faster
than the permeability of the soil). This can occur, for
example, when a sudden drawdown is created by a
ship passing the bank of a canal with permeable
banks. Then the canal water level decreases rapidly.
The pore water pressure would follow the pressure
drop of the canal water at sonic speed, if the pore
water would be an ideal, i.e. an incompressible fluid.
The pore water pressure distribution immediately
after draw down would look like fig. 2. This distributi-
on is rather similar to the previous one for the steady
condition and would mean no extra load on the slo-
pe. Important for slope stability is the fact that near
the surface (where a slip surface usually will de-
velop) the pore pressure distribution is similar to the
steady state. Only near the intersection of slope and
phreatic line is some deviation since it takes some
time until the pore water runs out of the pores. But
unfortunately such a pressure distribution has never
been observed on site.
In practice, after the draw down, the pressure
change in the pore water propagates much slower.
the pressure (or: potential) difference is large in a
very small zone below the surface (fig. 3). The pres-
sure decreases on a very short seepage length
which results in a very high gradient and therefore a
strong seepage force towards the slope surface. This
effect reduces the stability of the bank and has been
verified in measurements and laboratory tests. In the
remaining area of the cross section, the pore pres-
sure keeps the value from before the draw down, i.e.
excess pore water pressure develops. The width of
the zone of pressure decrease increases with time
until the final (steady) state is reached. But during
the time of a ship's passing, the steady state may not
be reached at all.
The situation shown in fig. 3 may be decisive and
therefore has to be considered during the design of
the bank protection on waterways. Calculations and
model tests show that the failure surface parallel to
the slope is developing in the soil below the revet-
ment, not at the interface revetment-filter or filter-
subsoil. The failure mechanism at the toe is depen-
dent on the formation of the revetment toe (fig. 4).
Fig.1: Steady state pore pressure distribution
(distribution of hydraulic head)
Fig.2: Pore pressure distribution immediately after draw
down assuming ideal pore fluid
Fig.3: Pore pressure distribution shortly after draw down
in practice
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This approach has been accepted after long discus-
sions and was included in the recommendation pub-
lished recently (GBB 2004).
16.3 Research findings
In 1981, Nago and Maeno discussed the effect of
oscillating water pressure on the surface on the pore
water regime in a sand layer. They observed a dam-
ping of the pressure variation with depth and a lag in
phase, when natural water was used. Fig.5 shows
this effect: during certain time steps excess water
pressures developed due to the phase lag. Such a
time lag is increasing with decreasing permeability
and saturation. In a certain depth no change of the
pore water pressure took place at all, since the
changes of the surface water pressure were too fast
to cause any reaction at that depth. Detailed calcula-
tion and experimental verification was published by
the same authors in 1984 and 1987. It was proved
that under certain conditions the effective stress
becomes zero. Liquefaction will occur and the sand
will be scoured by the flow tangential to the soil sur-
face.
In BAW, Köhler started as early as in the 70s by
performing tests on that phenomenon, and he devel-
oped a first approach that has been utilized in Knieß
(1983). He showed that the distribution of the excess
pore water pressure "∆u(z)" with depth "z" can be
described by an exponential function with only one
parameter (fig. 6):
∆u(z) = za 锠γw (1 – exp(-b 锠z))
where za = water level draw down and γw = specific
weight of water.
This pore pressure parameter "b" is dependent on
the soil permeability, the compressibility of the soil
and the compressibility of the pore water (Schulz &
Köhler 1986).
Delayed pore water reduction after a sudden drop of
the outside water pressure is not only due to a low
permeability, as it is often presumed. The major rea-
son is the air content of the pore water. So a three
phase system, i.e. soil, water and gas, has to be
considered instead of a two phase system with the
soil and an ideal pore fluid alone. Pore water in na-
ture as well as the surface water are not ideal (in-
compressible) fluids. Small microscopic air (gas)
bubbles are dispersed in the water. Therefore the
fluid shows a certain compressibility, which is pro-
portional to the amount of gas content in the pore
water. After many proves by laboratory tests and
measurements on site, the phenomenon is mean-
while accepted. For many practical calculations, a
design chart has been developed (Bezuijen & Köhler
1998) dependent on soil permeability and time of
pressure drop (fig. 7).
16.4  A simple explanatory model
Compressible pore water causes the delayed reac-
tion of the pore water pressure on any change in
water pressure at the boundaries. This can be ex-
plained with a rather simple model. The pore chan-
nels may be considered as thin pipes filled with an
incompressible fluid with some air bubbles in be-
tween (fig. 8). If there is a pressure drop on one side
of the pipe, the new pressure will proceed in the fluid
Fig. 4: Limit state approach for the stability of bank protection (GBB 2004)
Fig. 5: Damping and phase lag of wave induced pres-
sure distribution (Nago & Maeno)
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to the first bubble. To adopt the new pressure, the air
bubble tries to expand. The expansion of the bubble
initiates a flow of the fluid. This flow takes time since
the shear resistance at the interface of fluid and pipe
and the inertia of the fluid have to be overcome. The
pressure in the fluid on the other side of the bubble
will change only as much as its volume and in this
way the pressure in the bubble.
Due to the above mentioned effects failure may oc-
cur in the submerged soil, when a sudden draw
down (a sudden drop of the hydraulic head) occurs.
This can be shown more in detail by considering the
stress distribution above and below a horizontal soil
surface below a water table. Fig. 9 shows the distri-
bution of total (σr), neutral (u) and effective (σ')
stresses before (solid line) and after (dotted line,
symbols underlined: σr, u, σ') a draw down. The total
stresses are given by the specific weight of soil and
water. The total weight will decrease immediately
with the draw down according to the volume of water
withdrawn. Considering a certain time step, the pore
water pressure (neutral stress) remains at a certain
depth as before the draw down which means that an
excess pore pressure exists. The excess pore water
pressure decreases time-dependently and nonline-
arly towards the surface.
During that unsteady process, analytically the neutral
stresses are larger than the total stresses from the
surface to a certain depth (shaded area) which
physically is impossible. This surplus of energy is
dissipated by flow of the water. Only from that depth,
z
Fig. 6: Distribution of pore water              Fig. 7: Design chart for pore water parameter "b"
           pressure (pwp) with depth
Fig. 8: Air bubbles in a thin pipe filled with water
before and after top pressure drop
Fig. 9: Distribution of total (σr), neutral (u) and effective
(σ') stresses before (solid line) and after (dotted
line, symbols underlined) a rapid draw down
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effective stresses are greater than zero, so the soil
above is in the limit state, and respectively in the
state of suspension.
That state can also be shown by means of Mohr's
circles: Fig.10 shows that due to the retarded de-
crease of pore water pressure, the circle of effective
stresses is shifted the same amount as the circle of
total stresses. Dependent on the initial state of
stress, Mohr's limit state may be reached, the soil is
"liquefied". From fig.10 one can easily find the posi-
tive outcome of cohesion (the failure line is shifted
upwards on the τ-axis) or of a surface load (the
stress circle is shifted to the right on the σ-axis). This
was found in practice by Zen (2000) where a lique-
fied zone developed in the sea bed at the toe of a
rubble mound breakwater but not below the break-
water structure due to its weight.
16.5 Retaining wall stability
In the recommendations "EAU 2004"  a new verifica-
tion is added that takes into account the unsteady
changes in pore water pressure in front of a retaining
wall. If there is water flowing around a retaining wall,
beside the verification of sufficient resistance by
proving that the passive earth pressure is large
enough to hold the wall's toe in place, it has to be
shown that the flowing water does not result in ad-
verse effects. The verification is done by determining
the safety against sand boil (or: "failure by heave"),
i.e. hydrodynamic soil deformation in front of the wall
toe, usually according to Terzaghi (1996).
Usually the safety of  a retaining wall concerning
failure due to sand boil is calculated by taking into
account the steady state groundwater flow around
the toe of the wall. However, in less permeable soil
the reduction of pore water pressure might be slower
than the changes in hydraulic load, similar to the
process described for slope stability. It may happen
due to tidal changes of the water level, waves, low-
ering of the water table (draw down) or excavation.
An example is given in fig. 11, showing the pore
pressure (or hydraulic head) distribution in front and
behind a retaining wall after a rapid drop of the hy-
draulic head in front of the wall.
So when a rapid change of the hydraulic head has to
be considered, additionally to the traditional verifica-
tion of sufficient safety against sand boil, which is an
ultimate limit state, the limit state of serviceability has
to be verified. Serviceability can be impaired by de-
compaction of the soil in front of the wall, by heave
or by deformation of the wall toe.
Due to the excess pore water pressure in front of the
wall, a (unsteady) water pressure vertical upward
has to be considered in the most unfavourable hori-
zontal cross section. The resulting force must be less
than the buoyant weight of the soil above that cross
section. The most unfavourable horizontal cross
section is that one with the maximum excess pore
pressure or that one at the wall toe.
16.6 Future aspects
It has been shown that the findings of a decade of
research on the effects of compressible pore water
have been introduced in two standard design meth-
ods. This seems to be the beginning only. One field
of application where it is worth while to look closer to
these effects is certainly the process of scouring.
Today the interaction of soil and water during the
scour process is described empirically only. Few
numerical methods start to incorporate a soil model.
The development of scour is always an interaction of
soil and water. That seems to be a simple statement,
but very often it is forgotten that water is to be found
both inside the soil and on the surface of the soil.
Both pore water and surface water will contribute to
the scour process. As a consequence, not only the
interaction of soil and water but also the interaction
of the surface water and the pore water has to be
considered.
The resistance of soil and rock against scouring is
given by the intergranular strength which is ex-
Fig. 10: Mohr's circles before and after rapid draw down
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pressed in terms of  internal angle of friction and
cohesion. While cohesion is more or less independ-
ent of  the intergranular stresses (but stress history
has an influence on the magnitude of cohesion), the
shear strength based on friction is linearly dependent
on the effective stress in the soil. Effective stress is
directly dependant on pore water pressure: the
higher the pore water pressure in a certain point, the
less the effective stress. Therefore it is very impor-
tant to consider pore water pressure in design – in
cohesionless soils even more than in cohesive soils
– as has been shown in fig 9.
In the paper of  Mia and Nago (2000) it was stated
that "the excess scour depth always found a maxi-
mum at a stage of considerably reduced effective
stress under the application of abrupt water pressure
change". Yu, Maeno & Nago (2001) present a nume-
rical approach to the liquefaction process of the top
soil layer loaded by oscillating pressures. It is easy to
understand that a liquefied soil will be eroded imme-
diately by even a mild current.
It has been shown clearly that the pore pressure
regime in the subsoil is significantly influenced by the
amount of air or gas in the pore water and that the
interaction of surface water and pore water affects
the process of scouring. So maybe another decade
later the step will be made from the empirical ap-
proach to assess the process of scouring to a more
detailed consideration of the parameters involved.
16.7 References
Bezuijen, A.; Köhler, H.-J. 1998
Filter and revetment design of water imposed em-
bankments induced by wave and draw-down load-
ings. Pilarczyk. K.W. (Ed.): Dikes and Revetments.
Design, Maintenance and Safety Assessment. Ap-
pendix A2, pp.537-557. Rotterdam: Balkema 1998
EAU 2004
Empfehlungen des Arbeitsausschusses Ufereinfas-
sungen – Häfen und Wasserstraßen (Recommenda-
tions of the Committee for Waterfront Structures –
Harbous and Waterways). Berlin: Ernst & Sohn 2004
(to be published)
t1 t2 > t1
t3 > t2     t∞
Fig.11: Rapid drawdown in front of a retaining wall – distribution of hydraulic head at several time steps
Heibaum: Geotechnical Verifications Taking Account To Account the Compressibility of Pore Water
BAW-Workshop: Boden- und Sohl-Stabilität – Betrachtungen an der Schnittstelle zwischen Geotechnik und Wasserbau
16-7
GBB 2004
Grundlagen zur Bemessung von Böschungs- und
Sohlensicherungen an Binnenwasserstraßen (Fun-
damentals of the design of bank and bottom protec-
tion on inland navigable waterwas) Mitteilungsblatt
der Bundesanstalt für Wasserbau Karlsruhe: BAW
2004 (to be published also in English)
Knieß, H.-G. 1983
Kriterien und Ansätze für die technische und wirt-
schaftliche Bemessung von Auskleidungen in Bin-
nenschifffahrtskanälen. Mitteilungsblatt der Bundes-
anstalt für Wasserbau Nr. 53, Karlsruhe (Eigenver-
lag), 1983.
Köhler, H.-J. 1989
Messungen von Porenwasserüberdrücken im Unter-
grund. Mitteilungsblatt der Bundesanstalt für Was-
serbau Nr. 66, Karlsruhe (Eigenverlag), 1989.
Mia, M.F.; Nago, H. 2000
Prediction of bed liquefaction and local scour around
bridge pier uder abrupt water pressure change. In:
Briaud (Ed): Scour of Foundations, Proceedings Int.
Symp. Melbourne, Australia, 19.Nov 2000, pp. 23-
37. College Station, USA: Texas A&M University,
Dept. of Civil Engineering, 2000.
Nago, H..; Maeno, S. 1981
Liquefaction of highly saturated sand layer under
oscillating water pressure. In: Memoirs of the School
of Engineering, Okayama Univ., Vol.16, No.1, pp.
91-104, 1981.
Nago, H..; Maeno, S. 1984
Pore water pressure in sand bed under oscillating
water pressure. In: Memoirs of the School of Engi-
neering, Okayama Univ., Vol.19, No.1, pp. 13-32,
1984.
Nago, H.; Maeno, S. 1987
Pore pressure and effective stress in a highly satu-
rated sand bed under water pressure variations on
its surface Natural Disaster Science 1, pp.23-35,
1987
Schulz, H.; Köhler, H.-J. 1986
Use of geotextiles in hydraulic constructions in the
design of revetments. Proceedings 3rd Int. Conf. on
Geotextiles, Vienna, Austria, 1986, pp.1185-1190
Terzaghi, K.; Peck, R.B.; Mesri, G. 1996
Soil mechanics in engineering practice, 3rd edition.
(Article 24). New York: Wiley 1996
Yu, Y.;  Maeno, S.; Nago, H. 2001
Progressive liquefaction process of loosely deposited
sand bed under oscillating water pressure on its
surface. To be published in: Journal of Geotechnical
Engineering 2001
Zen, K.; Kasama, K. 2000
Scour potential evaluated in terms of excess pore
pressure induced by ocean waves. In: Briaud (Ed):
Scour of Foundations, Proceedings Int. Symp. Mel-
bourne, Australia, 19.Nov 2000, pp. 131-141. Col-
lege Station, USA: Texas A&M University, Dept. of
Civil Engineering, 2000.
Heibaum: Geotechnical Verifications Taking Account To Account the Compressibility of Pore Water
BAW-Workshop: Boden- und Sohl-Stabilität – Betrachtungen an der Schnittstelle zwischen Geotechnik und Wasserbau
16-8
Precht et al.: Kolkschutzbemessung an Offshore-Bauwerken ...
BAW-Workshop: Boden- und Sohl-Stabilität – Betrachtungen an der Schnittstelle zwischen Geotechnik und Wasserbau
17-1
17 Kolkschutzbemessung an Offshore-Bauwerken mit
Hilfe numerischer Modellierungen und physikalischer
Experimente
Design of scour protection around offshore constructions by numerical
modeling and physical tests
E. Precht et al.
DHI Wasser & Umwelt, Syke, Germany 
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Der Beitrag lag bei der Drucklegung noch nicht vor, er wird am 17. September 2004 gesondert an die
Workshopteilnehmer ausgeteilt.
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18 Traditional versus Two-Phase Perspective on
Turbulent Channel Flows with Suspended Sediment
Vergleich von traditioneller und auf Zweiphasenströmung
basierender Betrachtung turbulenter Gerinneströmungen mit
Schwebstofffracht
M. Muste & K. Yu
IIHR-Hydroscience & Engineering, The University of Iowa, U.S.A.Engineering
IIHR-Wasser- & Ingenieurwissenschaften, Universität Iowa, U.S.A.
I. Fujita
Kobe University, Japan
Universität Kobe, Japan
ABSTRACT: The present paper provides new insights into sediment-laden flows using two-phase experimental
investigations facilitated by image velocimetry techniques. Two series of flume experiments with increasing
concentration of buoyant and neutrally-buoyant sediment fully suspended in a turbulent open channel flow are
reported. The results illustrate that the suspended particles affect the underlying turbulent channel flow
throughout the depth irrespective of their inertia.  Comparison of the results obtained for the two particle types
reveals the effect of the particle inertia on the horizontal and vertical velocity lag between water and particles in
the mixture, changes in flow turbulence, eddy viscosity, and sediment concentration. As expected, particle
inertia mostly affects the vertical turbulence intensities and the increase in the sediment concentration better
substantiates the change trends.  Particle turbulence intensities in the present experiments are larger than those
of the fluid throughout the outer region revealing a significant momentum exchange between the phases.
KURZFASSUNG: Der vorliegende Beitrag stellt neue Erkenntnisse zur sedimentbelasteten Stömung vor, die in
einer zweiphasigen Modellierung experimentell mit unterstützender Hilfe der Bildverarbeitungstechnik ermittelt
wurden. Über zwei Laborgerinneexperimente mit turbulenter Gerinneströmung wird berichtet, die sich mit
teilweise und vollständig ausgebildeter Geschiebefracht beschäftigen. Die Resultate veranschaulichen den
Einfluss von vollständig suspendierten Geschiebeteilchen auf die darunter befindliche turbulente Gerinne-
strömung, den diese über die gesamte Wassertiefe unbeeinflusst von der Teilchenträgheit ausüben. Der
Vergleich der Ergebnisse, die mit zwei unterschiedlichen Teilchentypen erhalten wurden, zeigt keinen
Unterschied hinsichtlich des Einflusses der Teilchenträgheit auf die horizontalen und vertikalen Geschwindig-
keitsdefizite der schwebstoffbefrachteten Strömung, auf die Änderung von Strömungsturbulenz, Wirbelviskosität
und Sedimentdichte. Wie zu erwarten war, hat die Teilchenträgheit auf die vertikale Turbulenzintensität und auf
das Anwachsen der Sedimentkonzentration Einfluss, was sich deutlich in den tendenziellen Veränderungen
abbildet. In den vorliegenden Ergebnissen sind die Intensitäten der Teilchenturbulenzen größer als die der
benachbarten Strömungsregionen, was darauf hindeutet, dass ein signifikanter Impulsaustausch zwischen
beiden Phasen stattfindet.
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1.1 Introduction
Suspended sediment is distributed over most of the
flow depth and has larger downstream velocities
than sediment moving near the bed, therefore the
total sediment load in rivers is often dominated by
the suspended load.  Since the role of fine sediment
on the environment has only been recently
understood, there is an immediate need for in-depth
investigation of the spatially and temporally varying
processes that suspend, transport, and deposit
sediment.  Suspended-sediment transport comprises
an especially complex two-phase flow.  Even for its
simpler case in uniform open-channel flow,
suspended sediment transport includes difficulties
attributable to sediment concentration and velocity
gradients across the flow depth, non-homogeneous
channel turbulence, the irregularity of sediment
particle shape, simultaneous presence of a range of
particle sizes, and the multiple interactions between
the two flow phases.
Extensive research efforts in the last few decades
have only partially elucidated the complexities of
suspended-sediment transport.  Lacking adequate
formulation and quantification of the interaction
between suspended particles and the carrier liquid, it
is common practice to combine the available
sediment mechanics theory and empiricism to obtain
predictive formulations for suspended sediment
transport.  Raudkivi (1999) has recently remarked
that the available theories are quite limited and more
research should be oriented toward understanding
and formulation of the physical processes involved in
these flows.  The understanding effort is timely,
because there is an increased tendency to solve
suspended sediment transport problems using
numerical models, despite that considerable
questions are raised on the quality of physical
relationships on which these models are based.
The new generation of nonintrusive instruments now
facilitates further understanding of channel flows
carrying suspended sediment.  Increasingly powerful
such techniques allowed documentation of the near
wall coherent structures and their higher level of self-
oganization leading persistent alternative low- and
high-speed velocity streaks (e.g., Sumer & Oguz
1978; Sumer & Deigaard 1981; Rashidi et al. 1990,
Wei & Willmarth, 1990; Soulsby, 1994, Nino &
Garcia, 1996).  Among other insights, the new
investigative tools undoubtedly revealed a
measurable velocity lag between the streamwise
fluid and sediment velocities and a variation of its
magnitude both with the depth and sediment
concentration (Kaftori et al., 1995; Muste, 1995:
Taniere et al., 1997; and Kiger & Pan, 2002).
Additionally, studies have shown that the underlying
flow turbulence is attenuated or enhanced by
suspended particles in an intricate relationship with
several sediment-flow parameters (e.g., Tsuji &
Morikawa, 1982; Elghobashi & Abou-Arab, 1983;
Rashidi et al., 1990; Gore & Crowe, 1991; Rogers &
Eaton, 1991; Yarin & Hetsroni, 1994). Despite these
initial findings, there is a growing awareness within
the scientific community that the sediment research
area is stagnating and there is an imperious need for
a better understanding of the fundamentals of the
processes involved.  Recent specialized meetings,
such as Erosion and Sediment Transport
Measurement: Technological and Methodological
Advances (Oslo, Norway, 2002) and Sedimentation
and Sediment Transport: at the Cross Roads
between Physics and Engineering (Monte Verita,
Switzerland, 2002) are illustrative examples of
searching efforts aimed at surpassing the status quo.
The multitude of parameters involved and their
unknown interaction preclude at this time prediction
of the changes produced by the sediment on the
carrier flow even in the simplest sediment laden-
flows.  Current efforts are directed toward critical
review of the knowledge status, call for new
approaches, new strategies, and new methods for
developing an improved understanding of the cause-
effect relationship in sediment-water interaction
(Sherwood et al., 2003; Hanratty et al., 2003;
Sundaresan et al., 2003).
Today’s principal scientific issue regarding sediment-
laden flows is the understanding of why the phases
configure in a certain way (Hanratty et al., 2003) and
subsequent development and validation of models
that integrate the correct microphysics in appropriate
averaged equations.  The formulation of these later
equations presents challenges since the structure of
the phase distribution could affect the choice of
averaging methods and closure relations.  The
solution to this problem involves the discovery of the
small-scale interactions between the phases that are
controlling the macroscopic behavior of the
multiphase flows through complementary laboratory
and numerical experiments.  It is obvious, however,
that the description of this finer detail of the flow
cannot be accomplished without using two-phase
investigative tools, models or experimental
techniques capable of discriminating the plow
phases.
The increased level of complexity for the
investigation of suspended sediment transport using
the two-phase flow approach might sound overstated
for engineering hydraulics.  However, improvement
of modeling and predictive formulation of suspended
sediment transport cannot be sustained without
further insights into the nature of particle–fluid and
particle–particle interactions and clarification of the
energy transfer between flow phases, among other
needs.  The findings reported in this paper attempts
to provide experimental evidence aimed at providing
new insights into the micro-mechanics of suspended
particulate transport using two-phase experimental
investigations facilitated by image velocimetry
techniques.
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1.2 EXPERIMENTS
1.2.1 Experimental Context
Open channel turbulent flows are characterized by
the existence of persistent coherent structures,
particularly in the near-wall region, that include
ejections and sweeps and their higher state of
organization in low- and high-speed streaks.  Particle
in suspension in sediment-laden flows are moving
under the action of body forces and the coherent wall
structures.  In turn, particles are acting on the flow
through two mechanisms (Kaftori et al. 1998).  One
is due the presence of the particles at the wall as
“moving roughness” and it is similar to effect
produced by stationary roughness.  The second is
the result of the particle-fluid structure interaction
that takes place throughout the flow depth.
Additional complexities occur if the concentration for
the suspended fraction exceeds 10-3 when particle-
particle interactions become important.
Most of the available experiments on suspended
sediment transport with natural sand (specific gravity
about 2.65), from the classical work of Vanoni (1946)
to recent two-phase experiments, Bennett et al.
(1998), Muste & Patel (1997), Best et al. (1997),
Kiger & Pan (2002), Righetti & Romano (2004) have
reported the existence of long, persistent sediment
streaks on the channel bed formed by particle
deposited in the low-speed streaks associated with
the wall coherent structure.  Even experiments with
neutrally-buoyant particles, as those reported by
Rashidi et al. (1990) and Kaftori et al. (1995.a;
1195.b, 1998) noted the streak presence.  Sediment
streaks materialize the low- and high-velocity streaks
formed by the self-organized structures acting in the
wall region.  They are more prominent when particles
are heavier (even if the bulk sediment concentration
is in the 10-3 to 10-4 dilute concentration range) or
when the bulk flow velocity in the channel low.
Streak presence does not necessarily imply that the
sediment is deposited on the channel bed, rather it is
moving along the streak direction acting like a
“moving” roughness.
The writers carried out two sets of experiments
originated from clear water flows; one set with
natural sand (NS), the other with neutrally-buoyant
sediment (NBS), formed of crushed nylon. The par-
ticle size, shape factor, and sediment concentrations
were same for the two experiment sets. A major
difference between the writers’ experiments and the
earlier experiments is the lack of sediment streaks
for the discussed experiments.  The high Fr numbers
for the NS and NBS sets confirm that writers’ flows
were highly turbulent with all the sediment in
suspension. Consequently, the primary interaction
involved in the present experiments is the particle-
fluid structure one, rather that the alternative
roughness-like mechanism. The insights from the
previous studies complement those of the present
study insofar that, for a range of particle and flow
characteristics, they show the combined outcome of
the two effects on flow turbulence.
1.2.2 Experiment Setup and Procedures
The experiments were focused on dilute disperse
sediment in open-channel turbulent flow where the
volume fraction of particles is very small and
interparticle collisions limited.  In such flows the two-
way coupling, where the motion of the fluid has a
significant effect on the particle motion and vice
versa, is dominant.  Consequently, the experimental
design was driven by two key elements.  First, the
experiments with sediment were conducted such that
no deposition of sediment on the bed was allowed.
Without bedload transport, all the changes in the
underlying flow can be attributed to the presence of
suspended sediment, thus facilitating understanding
of underlying mechanisms of the suspension
processes and their subsequent formulation. The
second key element of the experimental design was
use of a two-phase flow velocity instruments that
allowed separate and simultaneous non-intrusive
measurements on solid and liquid phase. A com-
bination of image velocimetry (IV) cross-correlation
and particle tracking techniques has been designed
and implemented to provide mean and turbulence
flow characteristics in a plane.
The experiments were conducted using a tilting re-
circulating flume, 6.0 m long, 0.15 m wide at Kobe
University, Kobe, Japan.  The flume bed was made
of smooth finished stainless steel with glass walls
and bottom.  Plastic honeycombs were set at the
flume entrance to facilitate quick flow development,
minimize air entrainment, and ensure flow uniformity.
The volumes of the head and tail tanks were kept at
minimum to avoid sediment deposition.  The tanks
were fitted with edge fillers to avoid sediment
accumulation. Both tanks have been continuously
inspected during the measurements for sediment re-
tention.  Flow depths were measured with a 0.01 mm
resolution digital micrometer placed on an instru-
mentation carriage. The flume was covered, the
room temperature kept approximately constant, and
experiment conducted in full darkness to preserve
the flow quality and recording conditions.
Two series of tests were conducted starting with
clear (distilled) water flows (CW). The experiments
were conducted at a single flow rate (maximum
streamwise velocity of approximatively 1 m/s), which
was selected such that the turbulence intensity
would be sufficient for particle suspension main-
tenance. The flow depth was kept small to obtain a
large channel aspect ratio (i.e., 7.5) that prevents
formation of secondary flows in the channel.
Sediment-laden flows were obtained by successively
adding sediment to the original clear flows.  Channel
slope was kept at 0.0113 m/m for all tested flows.
The flows were checked for flow uniformity following
each sediment addition, but no measurable change
in the free-surface slope was noticed using the
available instrumentation. All reported measure-
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ments were conducted on the flume centerline, in a
test section located 5.3 m downstream the flume in-
let. Preliminary velocity measurements in the stream-
wise and spanwise direction in the test section area
documented that a fully developed uniform free-
surface flow was attained.
Two kinds of sediment particles were used in the
tests; natural sand (NS) and neutrally-buoyant
sediment (NBS) consisting of crushed Nylon
particles.  The NS and NBS particles were carefully
sieved within the 0.21~0.25 mm size range and were
practically of similar shape irregularity. The sediment
concentration for the three consecutive NS and NBS
flows were identical, in the 0.0005 – 0.0015 volu-
metric concentrations range.  Consequently, the only
difference between the two sediment-laden flows
was the specific gravity of the sediment, i.e., 2.65 for
the natural sand and 1.02~1.03 for the crushed
Nylon. As mentioned before, no sediment deposition
was allowed to develop anywhere on the flume bed
and in the flow circuit.  No sediment streaks were
observed on the channel bed during the conducted
experiments.  Visible streaks occurred only for the
highest concentration with natural sand flow (NS3)
when the velocity was lowered 20%.  Tables 1 and 2
present the summary of the main sediment charac-
teristics and experimental conditions for the tested
flows. Fall velocities displayed in the tables were
calculated using Dietrich’s (1982) formula with the
particle diameter with D50 = 0.23 mm and densities of
2,650 kg/m3 and 1,025 kg/m3 for the natural sand
and neutrally sediment particles, respectively.
The imaging system used for conduct of the velocity
measurements comprised illumination, image cap-
ture, and data acquisition components. Two pulsed
Yag-lasers, Model ULTRA (Big Sky Laser) were
used for illumination. These pulsed lasers have a
nominal e-2 beam diameter of 2.5 mm and emit 20
mJ over 5 ns pulsewidth.  The lasers were enclosed
in a housing that combined and transformed the two
beams into a sheet.  Lasers were pulsed at 15 Hz by
an electronic timing box that triggered the lasers at
0.2 msec time separation.  Nylon 12 spheres of 0.02
mm and 1.02~1.03 specific gravity were used as
water tracers. Distilled water was used for all
experiments to enhance the image quality.  Water
was recirculated more than two hours before each
experiment to ensure that tracers were uniformly
dispersed in the flow.
Images were captured with Kodak Megaplus, ES 1.0
progressive scan camera.  The timing box activates
the doubled triggered exposure mode of the camera
that allows for two full-frame images to be acquired
within a time separation of 5 µs. The camera resolu-
tion is 1008 by 1018 pixels with each pixel measu-
ring 9 µm square. The digital images capturing was
controlled by XCAP software.  Image pairs were
recorded at 15 Hz and transmitted to a PC through a
frame grabber board.  About 6,000 image pairs were
recorded and stored for each flow case.  20 series of
300 image pairs (20s per realization) were sequen-
tially collected over about 10 minutes for each case
in order to randomly sample the flow field.  The time
between recordings was needed for transferring the
images to the computer.
Processing of the image pairs was made with a
combination of Particle Image Velocimetry (PIV)
Particle Tracking Velocimetry (PTV).  PIV processing
is based on pattern-matching algorithms applied to
images seeded with high water tracer concentrations
providing regularly spaced velocity estimates.  PTV
tracks individual particle images and estimate their
displacement by analyzing image pairs to eventually
assign velocities to each of the identified particle. A
novel algorithm for phase discrimination was
developed for this application by Yu (2004).  Phase
discrimination is based on the size criterion, similar
to the approach employed earlier by Muste et al.
(1998). The new processing software was conside-
rably improved to minimize crosstalk, remove
Table 1. Experimental conditions for the first series of tests
Experiment CW1 NS1 NS2 NS3
Water Naturalsand
Natural
sand
Natural
sand
Depth (m) 0.021 0.021 0.021 0.021
Bed slope 0.0113 0.0113 0.0113 0.0113
Temperatur
e (°C) 22~23 23 22 23~24
S.G. - 2.65 2.65 2.65
Size range
(mm) -
0.21~0
.25
0.21~0
.25
0.21~0.
25
Fall velocity
(m/s) - 0.024 0.024 0.024
Se
di
m
en
t
Vol.
Conc.(×103) 0.00 0.46 0.92 1.62
Table 2. Experimental conditions for the second series of
tests
Experiment CW2 NBS1 NBS2 NBS3
Water CrushedNylon
Crushed
Nylon
Crushed
Nylon
Depth (m) 0.021 0.021 0.021 0.021
Bed slope 0.0113 0.0113 0.0113 0.0113
Temperatu
re (°C) 22~23 23 22 23~24
S.G. - 1.02~1.03 1.02~1.03 1.02~1.03
Size range
(mm) - 0.21~0.25
0.21~0.2
5 0.21~0.25
Fall
velocity
(m/s)
- 0.0006 0.0006 0.0006
Se
di
m
en
t
Vol.
Conc.(×10
3)
0.00 0.46 0.92 1.62
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reflections produced by sediment particles located
near the bed, and improve water tracer detection in
the vicinity of sediment particle images.
The PIV-PTV processing was intertwined using an
approach similar to that developed by Cowen &
Monismith (1997).  The first processing step is
conducted with PIV applied to small interrogation
areas to estimate the flow displacement between
successive images (Yu, 2004). The second proces-
sing step uses those estimates in conjunction with
PTV algorithms to estimate displacements of indivi-
dual water tracers and sediment particles. The end
result is an irregular vector map with considerably
increased number of vectors compared to PIV
applied to the same image pair. The accuracy of the
develop PIV-PTV processing was tested using artifi-
cial images and imposed displacements. The pro-
cessed results showed differences less than 1%
from the imposed displacements over the imaged
area. Flow properties and sediment distributions
were obtained by analyzing the entire series of
images recorded for a given flow.
Velocity and particle number statistics were calcu-
lated in a number of sampling bins stacked over the
image vertical.   The length of the sampling bins was
same as the image length, while the heights were
non-uniform.  The height of the sampling boxes was
gradually decreased near the bed (the smallest
computational cell near the bed was y+ = 2.5) to
maximize the number of particles within each
sampling bin, minimize the effect of strong gradients
near the bed, and to provide increased resolution of
the measured quantities near the bed. An instan-
taneous result was obtained as the average of all the
water tracers in a sampling bin at one instant in time.
Time averages of various reported quantities were
obtained by further taking the mean over all realiza-
tions in a recording series (ensemble). Excepting the
cases where otherwise specified, all the statistics
were calculated using this procedure.
1.3 EXPERIMENTAL RESULTS
1.3.1 Streamwise Velocity Distributions
for the Water-Sediment Mixture
Given that most of the available literature and current
analytical formulations consider suspended sediment
transport as a mixture of water and sediment, the
streamwise velocity profiles of the current measure-
ments are presented first using the conventional
approach (without flow phase discrimination) to
reference the current to previous results.  Table 3
presents relevant flow parameters for the natural
sand (NS) and neutrally-buoyant (NBS) experiments.
The friction velocity values reported in Table 3 are
obtained from the momentum balance equation for
the channel flow using bulk flow measured quantities
(u∗1) and based on the extrapolation of the measured
Re stress (u∗2) toward the bed (Muste and Patel,
1997).  Given the larger measurement uncertainties
for the first method, the extrapolation of the Re
stresses approach was retained for determining the
friction velocity throughout the paper.
Using the above data reduction procedures, a
systematic decrease up to 10% of the Karman
coefficient with sediment concentration is observed
for the NS flow cases, consistent with numerous
previous investigations (e.g., Vanoni, 1946; Einstein
and Chien, 1955).  As expected, the depth-averaged
streamwise velocity of the mixture decreases with
sediment concentration. For the NBS flow cases, no
notable changes are observed in the friction
velocities computed with the momentum balance,
while a slight decrease with concentration is
observed for the friction velocities determined with
the Re stress extrapolation method. A smaller
reduction of Karman coefficient is also noted.  The
results for the NBS flow cases are in agreement with
the experiments with neutrally-buoyant particles
conducted by Elata & Ippen (1961), who observed
no changes in resistance factor (for sediment
concentrations up to 0.20%), clear decrease in km
with sediment concentration, and increase of the
velocity in the outer layer.
Figure 1 contains average velocity profiles of the
mixture for all measured flow cases along with the
reference log-law velocity distributions using Nezu &
Nakagawa (1993) values for the constants in the law.
Table 3. Flow parameters of water-sediment mixture
NS experiments
Experiment CW1 NS1 NS2 NS3
Re 17,670 17,650 17,420 17,340
Fr 1.89 1.81 1.76 1.75
1*u 0.042 0.042 0.043 0.043
u* (m/s)
2*u 0.042 0.042 0.043 0.043
mκ 0.402 0.396 0.389 0.367
Mean bulk
velocity
(m/s)
mU 0.839 0.813 0.796 0.792
NBS experiments
Experiment CW2 NBS1 NBS2 NBS3
Re 16,940 17,570 18,220 18,400
Fr 1.76 1.70 1.70 1.70
1*u 0.042 0.042 0.042 0.042
u* (m/s)
2*u 0.042 0.041 0.040 0.040
κ 0.402 0.392 0.387 0.373
Mean bulk
velocity
(m/s)
mU 0.798 0.772 0.773 0.772
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The clear water flow cases show good agreement
with the reference curve.  A progressive reduction of
the velocity magnitude similar to that produced by a
rough wall is noted as the sediment concentration
increases for the NS flow cases. An apparent in-
crease of the normalized streamwise velocities can
be observed in Figure 1.b. for the NBS flows cases
with the increase of the sediment concentration, due
to the slight decrease of the friction velocity.
The common trends shown by the NS and NBS
experiments are the reduction of the mean bulk flow
velocity and a reduction of km with concentration.
Among the factors commonly associated with the
alteration of the velocity profiles can be changes in
the fluid viscosity and/or density (Coleman, 1986),
the boundary roughness (Best et al., 1997), and mo-
mentum exchange mechanism near the bed (Ume-
yama and Gerritsen, 1992).  The effective kinematic
viscosity has been changed with less than 0.9% for
both NS and NBS experiments, hence it was
deemed that this effect is negligible.  The change in
density can be related to the Richardson number
(Guo, 2001), but for the present flow conditions,
similarly to previous studies (Wang & Qian, 1989;
Einstein & Chien, 1955; and Bennett et al., 1998),
there is not a clear trend between the reduction of km
and the Richardson number (Yu, 2004).
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Figure 1. Streamwise velocity of water-sediment mixture:
a) NB experiments; b) NBS experiments
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1.3.2 Velocity Distributions for the
Flow Phases
Streamwise Velocity
This section presents the mean velocity profiles
using a two-phase flow investigative approach,
where velocities of water tracers and sediment
particles are separated and independently plotted to
illustrate relevant flow physics. Table 4 summarizes
selected water and sediment hydrodynamic charac-
teristics for the NS and NBS flow cases. Subscripts
“w” and “s” are for water and the sediment, re-
spectively.
Comparison of Tables 3 and 4 illustrates that the
friction velocities determined from the distribution of
the Reynolds stress for water (rather than the
mixture) are practically not changed with sediment
addition.  Despite that the friction velocities such
determined are not changed, it can be noted that the
bulk flow velocity is gradually reduced when
sediment is added to the successive flows for both
NS and NBS flow cases, as illustrated by Figures 1.a
and 1.b, respectively.   The Karman coefficient for
water velocity profiles in the sediment-laden flows for
both particle types is consistently smaller than that of
the mixture and its decrease is proportional to
sediment concentration.  It can be noted that up to
volumetric concentrations of 10-3, the Karman co-
efficient is practically unchanged.  The observation is
consistent with previous results obtained by Muste &
Patel (1997) where the sediment concentration for
similar experiments was of the order of 10-4.
Figure 2.a presents separately the streamwise velo-
city profiles for water and sediment particles for the
NS flow cases.  Water velocity profiles are gradually
decreased compared with the reference clear water
flow, a trend that is more evident with the increase of
sediment concentration. It is apparent that particle
velocity profiles are “lagging” the water profiles
throughout the overlap and the outer regions.  Table
4 shows that the bulk flow velocities for sediment
particles are up to 4~5 % slower than those for water
for the most of the water depth.  Measurements
shows that in the near-bottom region, for y+ < 10,
sediment velocities are larger than water velocities.
The changes in the outer flow are by now quite
common (e.g, Muste & Patel, 1997; Kiger & Pan,
2002).  The changes near the wall were documented
only recently by Kulick et al. (1994), Righetti &
Romano (2004) using two-phase flow measurements
with Laser Doppler Velocimeters (LDV) and by Kiger
& Pan (2002) with PIV-PTV.
Figure 2.b. contains plots of streamwise velocity
profiles separated according to the flow phase for the
NBS cases. The major difference compared with the
NS velocity profiles is a much decreased velocity lag
between sediment and water, suggesting that the lag
is mostly associated with particle inertia. Velocity
profiles in Figure 2.b. are similar to those obtained
with LDV measurements by Kaftori et al. (1998) for
flows laden with particles in the 100-900 µm size
range and volumetric concentration of about 10-4.
The experiments of Sumer & Deigaard (1981) and
Rashidi et al. (1990) conducted with neutrally par-
ticles showed, however, that the velocity difference
increases with the increase of the particle size.
The slight decrease in the water average streamwise
velocity profiles observed in Figure 2.a for the NS
flow cases without a change in the friction velocity
might surprise because most of the previous
observations made on dilute sediment-laden flows
with volumetric concentrations in the 10-3 to 10-4
range showed an increase of the friction velocity with
the addition of sediment (Muste & Patel, 1997; Kiger
& Pan, 2002; and Righetti & Romano, 2004). The
later studies noted visible long sediment structures
(streaks) along the bed.  The same was observed by
Best et al. (1997), Bennett et al. (1998), Graf &
Cellino (2002) in their experiments conducted with a
continuous (moving or fixed) sediment layer on the
bed. These later studies showed not only an increa-
se of the friction velocity compared with the “referen-
ce” clear water flow but a proportional increase with
sediment concentration. Reminding that for the
present experiments with practically same bulk flow
concentrations there was no sediment depositions or
streaks in the flume, the observed decrease of the
velocity profiles when the heavy sediment was
added cannot be related to the bed “roughness”,
rather suggests that the interaction between the par-
Table 4. Hydrodynamic characteristics for water and
sediment
NS experiments
Experiment CW1 NS1 NS2 NS3
1*u 0.042 0.042 0.043 0.043
u* (m/s)
2*u 0.042 0.042 0.042 0.042
wκ 0.402 0.402 0.380 0.374
wU 0.839
0.813
(-3.1%)
0.796
(-5.1%)
0.793
(-5.5%)Mean bulk
velocity (m/s)
sU
- 0.786 0.758 0.753
NBS experiments
Experiment CW2 NBS1 NBS2 NBS3
1*u 0.042 0.042 0.042 0.042
u* (m/s)
2*u 0.042 0.041 0.040 0.040
wκ 0.402 0.405 0.398 0.384
wU 0.798
0.777
(-2.6%)
0.773
(-3.1%)
0.788
(-1.3%)Mean bulk
velocity (m/s)
sU - 0.769 0.769 0.777
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ticle and turbulent coherent structures produces this
change. This conclusion is also supported by Lyn’s
(1991) results, who found that for the lower concen-
trations of sediment (“starved-bed” flows series) the
friction velocities were essentially unchanged, while
for higher sediment concentrations, yet in the dilute
range, increase of the friction velocity up to 20% and
a correspondingslow down of the water the velocity
profile was found.
The velocity lag between water and particles requi-
res some conceptual clarification. It is obvious that
there could not be an actual slip between water and
sediment particles in their instantaneous interaction
because that would violate the no-slip condition ac-
ting on the fluid boundaries (here played by sediment
particles). Without local slip velocity, the outstanding
explanation for the average velocity lag in the
streamwise direction can be explained by the ten-
dency of the sediment particles to reside in the flow
structures moving with lower velocities (Summer &
Deigaard, 1981; Kaftori et al., 1995.b; Kiger & Pan,
2002).  The intriguing inverse lag near the bed stems
from the fact that sediment particles are not bounded
by viscosity shear as fluid particle are, hence the no-
slip condition at the channel bottom does not apply
for the sediment velocity profile.
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Figure 2. Streamwise velocity for water and sediment
particles: a) NS experiments: b) NBS experiments
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Figure 3 plots the depth distribution of the lag
between water and sediment particles for the NS
flow cases.  These plots confirm the previous results
of Sumer & Deigaard (1981), Rashidi et al. (1990),
Wang & Ni (1991), and Muste & Patel (1997)
indicating that the lag is larger near the bottom.
Figure 3 includes the velocity lag distribution ob-
tained with Greimann et al. (1999) formulation
 ( ) ( )ηη 34.1exp166.0 2−= sG vu  (1)
where uG is the Greimann’s velocity lag magnitude,
η   is the dimensionless height ( hy= ) and vs is the
sediment settling velocity.  The plots reveal that
sediment concentration increases the lag and its
distribution over the depth and needs to be
incorporated in the correlation.
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Figure 3. Distribution of the water-sediment velocity-lag for
NS experiments
Vertical Velocity
A notable feature of the present results is the
distribution of the vertical velocity distributions.
Figure 4.a shows vertical velocity distributions for the
NS experiments obtained by calculating the
conventional time average of the vertical velocities
for water and sediment using the available
measurement samples.  As expected, the average
vertical velocity of water is very close to zero while
sediment particle vertical velocity distributions
display a considerable upward shift of the mean
velocity. More insights into this apparently conflicting
particle hydrodynamics is illustrated in Figure 4.b,
where the vertical velocity profiles for water and
sediment particles are split according to their
direction of movement on the vertical; i.e., upward
and downward.  It can be noted that the upward and
downward vertical velocity profiles for water are
quasi symmetric around the vertical axis, but not
constant in magnitude. Toward the bed (for
3.0<hy ) both velocity profiles increase in
magnitude and abruptly decrease near the bed. For
all flow cases, and more evident for the clear-water
case, the upward average velocity profiles exceed
the downward one. Results similar to those reported
in Figure 4.b for sediment were also found by
Bouvard & Petkovic (1985), Wei & Willmarth (1991),
Kiger & Pan (2000), and Wang (2000).
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Figure  4.  Vertical velocity profiles for water and sediment
for the NS flow cases: a) average profiles; b) profiles split
according to the upward and downward movements.
An important observation related to the profiles in
Figure 4.b is that there is a wide difference between
the number of measurements of upward and down-
ward velocities in the particle samples throughout the
depth (a ratio of upward/downward particle number
up to 4). In contrast, the number of measurements in
the water samples is almost equal throughout the
depth. The high ratio of upward to downward par-
ticles in the sample confirms one of the simplest sus-
pension mechanism in sediment-laden flows pointed
out among others by Wei & Willmarth (1991) and
Kiger & Pan (2002). Specifically, in a channel flow
with a mean sediment concentration gradient, the
upward fluid motion will transport large amounts of
sediment upward compared with the downward fluid
motion because of the existence of the concentration
gradient. Such a suspension mechanism will elimi-
nate the concentration gradient over time. The fact
that sediment-laden flows preserve the sediment
concentration distribution suggests that there should
be another process which maintains the concentra-
tion gradient.
The vertical velocity distribution for water tracers and
sediment particle for the neutrally-buoyant particles
(NBS flow cases) are plotted in Figure 5.a showing
that there is practically no difference between the
two phases indicating that the neutrally buoyant
sediment follow closely the velocity of the underlying
flow structures.  This conclusion is also supported by
the vertical velocity distributions split according to the
direction of movement plotted in Figure 5.b.  The
larger scattering of the sediment data for NBS3 test
is related to the reduced number of particles that are
almost uniformly distributed over the flow depth.  The
shape of the velocity distribution profiles is, however,
similar to that of the NS experiments with a continue
decrease of the velocity magnitude in the outer flow
region and an abrupt decrease near the bed.
A direct implication of the vertical velocity distribution
non-symmetry for the heavy particles plotted in
Figure 4 would be that the net vertical flux for
sediment particles is not zero, as expected from
mass conservation laws for a fully developed
channel flow.  Wei & Willmarth (1991) showed that
despite of this asymmetry, continuity is satisfied if its
calculation weighs the mean upward and downward
velocities with the amount of time in the data record
that the velocity is positive and negative,
respectively, as will be illustrated later in the paper.
The current velocity measurements were sampled
with a rate of 15 Hz which is much lower than that
used by Wei & Willmarth (1991) and does not allow
appropriate reconstruction of the time dependent
velocity time series.  To accommodate the low data
sampling rate used in our velocity measurements,
the algorithm proposed by McLaughlin & Tiedermann
(1973) and extensively used in the LDV literature
(e.g., Durst et al., 1981) is adopted instead.
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Figure  5.  Vertical velocity profiles for water and sediment
for the NBS flow cases: a) average profiles; b) profiles split
according to the upward and downward movements.
The algorithm is formalized into the following
expression:
∑∑
==
=
N
i i
N
i i
i
MLT vNv
v
N
V
11
111
        (2)
where the dimensionless net momentum flux is
labeled as an “equivalent” velocity, VMLT, with
+− += NNN  the total number of upward (N+)
and downward (N-) data points in the sample.
Equation (7) weighs the sample collected over
time with the number of particles moving upward
or downward.  Equation (2) is plotted in Figure 6
for all NS experiments showing that continuity for
the sediment fraction is fulfilled, despite the
considerable asymmetry of the vertical velocity
profiles for particles shown in Figure 4.
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Figure 6. Distribution of vertical water and sediment
particle fluxes per unit area corrected by McLaughlin &
Tiederman’s (1973) method
Similarly to the discussions on the horizontal velocity
lag, it is reminded that there could be no velocity
difference between fluid and particles in an instan-
taneous interaction. The velocity difference shown in
the time-averaged profiles for the NS flow cases is
direct representations of the effects of the particle-
fluid structure interactions. Bennett et al. (1998, p.
1262) hypothesize that during the upward movement
of sediment in ejections and outward interactions the
relative vertical velocities of the fluid and sediment is
expected to be positive and relatively high and to
decrease in magnitude upwards (trends are clearly
illustrated by the profiles on the left in Figure 4.b).
During the downward movement of sediment the
relative velocity is expected to range from positive to
negative in the upper flow region and to increase
negative magnitude in the lower flow regions (trends
slightly confirmed by the left velocity profiles shown
on the left in Figure 4.b).
When such relative velocities are averaged, the
relative vertical velocities between water and sedi-
ment tend are expected to tend to zero in the upper
part of the flow. Near the bed, large positive relative
velocities associated with the movement of sediment
in ejections are expected to be counteracted by large
negative relative velocities as descending grains
settle faster then the surrounding fluid. In between
these regions, large positive relative velocities asso-
ciated with ascending grains are expected to exceed
the smaller negative relative velocities associated
with the descending grains.
The mean relative velocity is never expected to
attain the settling velocity in this area and the time
averaged vertical velocities are always greater than
the sediment particle settling velocities (the fall velo-
city for sediment in this experiment is 0.024 m/s).
This behavior is very well captured throughout the
depth by the time-averaged vertical velocity profiles
shown in Figure 4.b as well as in the experiments
conducted by Bennet et al. (1998). It should be men-
tioned that the time-averaged profiles underpredict
the actual relative velocities between the sediment
particles and fluid in turbulent eddies.
The horizontal and vertical mean velocity differences
between fluid and particles reveal that particles in
suspension tend to preferentially organize them-
selves relative to the flow (leading rapidly to particle
cluster formation). The preferential association of a
positive shift for vertical velocities with a negative
shift of streamwise velocities for the particle profiles
is supposedly the equivalent of the Reynolds stress
turbulent correlations for the interaction between fluid
structures and particles. The magnitudes of these
differences are dictated by satisfying the net flux of
particles in a flow situation where the mean con-
centration particle is constant.
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1.3.3 Turbulence Intensities for Flow
Phases
Turbulence modification
Turbulence modification (modulation) defines chan-
ges between the turbulence intensity of the equi-
valent clear water flow (which is the sediment carrier)
and the water in the sediment-laden flows.  The
process is usually addressed in the two-phase flow
community through specific relationships between
characteristic time and length scales of the under-
lying turbulent flows (using water characteristics in
the mixture) and the diameter, response time, relati-
ve velocity between sediment and water, concentra-
tion and specific gravity of the particles in suspen-
sion. Given the dilute volumetric concentrations for
the flows investigated here (up to 10-3) it is deemed
that the particle-particle interaction is not significant
and the importance of the particle-volume and mass
fractions is also limited. Consequently, the relevant
control parameters for the present discussion are:
lsD  (ratio of the sediment size to a characteristic
turbulence flow scale), Stokes number, St =τp/τf
(ratio of the particle response time to representative
flow time scale), particle Reynolds number,
νν Lsssp uDUUD =−=Re  (where U  is the
local mean streamwise velocity of water, sU  is the
local mean streamwise velocity of sediment,
UUu sL −≡  is the velocity-lag of sediment par-
ticles), particle volume and mass fractions.  The
physical significance of these parameters is briefly
discussed below.
For lsD  < 0.1 the particles are smaller than the
most energetic eddies and will follow them for at
least part of its lifetime (Gore and Crowe, 1991).
Fraction of the eddy energy will be transferred to the
particle and turbulence intensity is thus reduced.  For
lsD  > 0.1 to 1, particles tend to create turbulence
in its wake near the scale of the most energetic
eddy, thus increasing the turbulence intensity of the
fluid.  In this case energy is transformed from the
mean flow, which is moving the particles, to the
turbulent kinetic energy of the fluid, thus overall the
total energy will be decreased, as shown by the
decrease of the mean bulk velocity for all flow cases.
Gore & Crowe (1991) consider this ratio as being the
most important parameter for turbulence modulation.
The second relevant parameter controlling the
turbulence modulation in these experiments is the St
number related to the inertia of the particles in
suspension.  This particle to fluid characteristic ratio
indicates that small particles (St << 1) will have
ample time to respond to change in the flow velocity
following closely turbulent eddies, while large
particles (St >> 1) move essentially independent of
the fluid. In the first case damping of turbulent fluc-
tuations will occur, while additional turbulence will be
produced in the latter case (Crowe et al., 1998). For
St ~ 1 particles tend to centrifugate toward the peri-
pheries of the flow structures (eddies). The last con-
trolling parameter discussed herein, the Reynolds
particle number is based on the particle size, partic-
le-fluid relative velocity, and fluid viscosity. Particles
with low Rep cause turbulence suppression by acting
as an additional source of dissipation, while particles
with high Reynolds number enhance turbulence due
to wake shedding (Hetsroni, 1989). Threshold value
for Rep according to Hetsroni (1989) is 400.
In the present analysis the most energetic turbulent
eddies (eddies with the highest wavenumber) are as-
sociated with the Taylor scales, λ, that characterizes
small eddies (microscales).  This selection is based
on Hinze’s (1959) hypothesis that for a fully deve-
loped turbulence state, the most energetic eddies
are not the largest eddies (integral scales) nor the
smallest (Kolmogorov scales) where dissipation
occurs. Taylor length scale sizes in between the lar-
gest and smallest length scales, hence deemed to
contain the maximum kinetic energy. Taylor length
scale is defined as (Tennekes and Lumley, 1972)
ε
νλ
215 rmsu′= (3)
where ε is the turbulence dissipation rate per unit
mass obtained as (Nezu & Nakagawa, 1993)
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The characteristic flow time scale is defined as
(Elgobashi, 1994)
rms
f u′=
λτ (5)
The particle response time is established assuming
Stoke flow conditions (Kaftori et al., 1995)
w
s
sp D ρ
ρ
ντ
2
18
1= (6)
where Ds is the particle diameter, ρs is the density of
the sediment, ρw  is the density of the water. Using
Equations (5) and (6), the relationship for Stokes
number becomes
ν
ε
ρν
ρ
τ
τ
1518
2
w
ss
f
p DSt == (7)
Turbulence Intensity Profiles
The plots of the turbulence intensities for mixture in
the NS and NBS experiments shown in Fig. 7 (where
fluid information is dominant) suggest that, overall,
turbulence is affected by the presence of sediment in
the near-bed region for NS experiments and through-
out the depth for NBS experiments. All flow cases
show an increase of streamwise and vertical turbu-
lence intensities near the wall, for y+ ≤10.The stream-
wise turbulence intensities for the NS experiments
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are slightly attenuated for both NS and NBS experi-
ments in the 10 ≤ y+ ≤30 region and practically not af-
fected for y+ ≥ 30, as also found by Wang & Qian
(1989). A slight increase of the streamwise turbulen-
ce intensities can be observed for NBS experiments,
similarly to the findings of Elata & Ippen (1961). The
increase is proportional with the sediment concen-
tration. The vertical turbulence intensities are slightly
increased for the NS experiments and practically
constant for NBS experiments in the 10 ≤ y+ ≤ 30
region. For y+ ≥ 30, the vertical turbulence intensities
are slightly decreased for the NS experiments, while
visible increased for the NBS experiments.
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Figure 7.  Turbulence intensities for the mixture:   a) NS
experiments; b) NBS experiments
Further insights in the turbulence modulation are pro-
vided by separately plotting the turbulence intensities
for the two flow phases, as illustrated in Fig. 8. The-
se plots reveal that for NS experiments (Fig. 8.a-c)
the streamwise and vertical turbulence intensities for
water are smaller in the buffer region, 10 ≥ y+ ≤ 30,
and are gradually larger in the inner region, y+ ≤ 10.
In the logarithmic and outer region, y+ > 30, the verti-
cal turbulence intensities decrease, obeying the dam-
ping criterion with respect to St number. The stream-
wise turbulence intensities in the same region show
much less reduction. The streamwise velocity fluctu-
ations trends for water are in very good agreement
with those of Kiger & Pan (2002) - closest flow NS1-
and Righetti & Romano (2004) – closest flow NS2 –,
while for the vertical velocity fluctuations with the
results of Righetti & Romano  (2004). The results of
Best et al. (1998) show similar, but magnified trends,
due to the fact that the channel bed was covered
with a layer of particles identical with those in
suspension. The particle streamwise turbulence
intensities are larger than those for water in the outer
region (y+ > 30) and smaller for y+ < 30 for all cases,
excepting the NS1 flow case. Particle vertical turbu-
lence intensities are larger than those for water for all
concentrations and throughout the depth.
Muste, Yu & Fujita: Traditional versus Two-Phase Perspective ...
BAW-Workshop: Boden- und Sohl-Stabilität – Betrachtungen an der Schnittstelle zwischen Geotechnik und Wasserbau
1-15
Similar analysis for the NBS experiments (Figures
8.d-f) shows that water streamwise turbulence
intensities are slightly smaller than those for clear
water in the 10 ≥ y+ ≤ 30 region (log layer) and are
significantly larger close to the wall for y+ ≤ 10. In the
outer region the water streamwise turbulence inten-
sities are increased. The water vertical turbulence
intensities are larger than the clear water case for y+
≤ 10, practically constant for 10 ≥ y+ ≤ 30 and
increased considerably outside this region.
Excepting the observed decrease of the streamwise
velocity in the region 10 ≥ y+ ≤ 30, all the other
trends are similar to those observed by Kaftori et al.
(1998) in their study on the effect of particle
presence of underlying water flow in sediment-laden
flows. Rashidi et al. (1990) in experiments with
neutrally-buoyant particles found that the large
particles (1100 µm) indeed increase both streamwise
and vertical turbulence intensities for water in the
outer layer (for y+ > 30), but have reverse effect for
small particles (120 µm). The particle streamwise
and vertical turbulence intensities for all the NBS
cases are smaller than water in the y+ ≤ 30 region
and larger outside this area. In the near wall region
(y+ < 10) both turbulence intensities for the particles
are larger than the water ones. These observations
are consistent with those made in LDV experiments
for volumetric concentration of 10-4 by Kaftori et al.
(1995.b).
Turbulence intensities for water in the mixture ex-
ceeds those for the reference clear water flow in the
vicinity of the wall (y+ < 10) for both heavy and
neutrally-buoyant particles, as a consequence of the
intense turbulence exchange between fluid and
particles in this regions.  Comparison of the present
NS measurements with Righetti & Romano (2004)
reveals that the region of significant turbulence
increase near the wall is larger in their case,
especially for the vertical component; the difference
is associated with their larger near bed sediment
concentration.  Particle turbulence intensities in the
present experiments are larger than those of the fluid
throughout the outer region revealing a significant
momentum exchange between the phases. The in-
tensification of the momentum exchange in the area
of the maximum bursting activity, i.e., 10 < y+ < 30, is
reflected by the smaller streamwise particle turbu-
lence intensities and the larger vertical turbulence
intensities compared with the carrier phase. This in-
tensification is considered by Righetti & Romano
(2004) responsible for the reduction of the turbulent
energy production in the buffer layer that might ex-
plain the turbulent damping of the fluid in the outer
layer. Comparison of the present results with those
obtained by Kiger & Pan (2002) and Righetti & Ro-
mano (2004) indicates higher particle vertical turbu-
lence intensities than for water in the mixture for the
10 < y+ < 30 region. The difference can be associated
with the increased number of particle in suspension
in this area compared to both later studies.
The overall trends described above and the compa-
rison between the NS and NBS experiments shed
light on the effect of turbulence modulation in general
and the role played by inertia in the process. Compa-
rison of the NS and NBS experiments reveals, as ex-
pected, that inertia mostly affects the vertical tur-
bulence intensities. Major differences due to inertia
are is the overall increase of water the turbulence
intensities in the outer region y+ > 30. This trend, ob-
served by previous similar experimental results (Kaf-
tori et al., 1995), are not predicted by the typical St
and lsD turbulence modulation control parameters,
leading to the conclusion that particle-volume and
mass fractions might be also involved in the chan-
ges. Regarding the particle turbulence intensities the
differences are more pronounced for the vertical
turbulence intensities that are closer to those of the
carrier flow for the NBS experiments.
The NS-NBS comparison should be viewed from the
perspective of large near-bed sediment concentra-
tions for the NS experiments and quasi uniform dis-
tribution of the sediment in the NS experiments. The
trends summarized above are better substantiated
with the increase in the sediment concentration, i.e.,
in general, the differences that define the trends are
more visible with the increase of concentration. It is
observed that the differences are practically the sa-
me for the streamwise velocity component through-
out the depth and increased for the NBS compared
to the NS counterparts in the outer region for the ver-
tical turbulence intensities. The differences between
the turbulence intensities of the flow phases in the
mixture are better substantiated for the vertical turbu-
lence intensities than for the streamwise turbulence
intensities. For practically same underlying flow and
particle concentration, size and shape this difference
can be only associated with the difference in particle
densities.
The present results demonstrate that modulation of
turbulence requires consideration of the complex in-
terplay of the particle-fluid interaction with the global
flow characteristics. For the present results, where
the lsD and Rep ratios were practically the same for
the NS and NBS experiments, the trends in turbulen-
ce modulation would have been expected to strongly
depend on the Stokes number. While trends are in
agreement with Stokes number predictions for NS
experiments, it does not explain the considerable
water turbulence enhancement in the outer layer for
the NBS experiments. Full understanding of turbu-
lence modulation requires simultaneous considera-
tion of the particle-fluid interaction microphysics (vor-
tex shedding from particle wakes, particle inertia,
particle-fluid structure interaction, and particle
clustering) with flow the macro-level flow changes
due to bed roughness and the gradients of particle
concentration, flow velocities, and turbulence scales
(in the absence of additional complexities induced by
multisize particle in the flow).
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Figure 8.  Turbulence intensities for the flow phases in NS
1.3.4 Reynolds stresses for water in
the mixture
Reynolds stress typically quantifies the turbulent
shear occurring for a fluid in a given turbulent flow
regime and geometry. The physical signification for
sediment particles, as reported in various studies,
does not have a straightforward interpretation, hence
it is not reported herein. For a turbulent, fully develo-
oped open channel flow the
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and NBS experiments
Reynolds stress variation for the carrier fluid can be
expressed as a linear function of depth for most of
the flow depth excepting very close to the bed where
viscous effects become dominant (White, 1991)
 

 −=′′−
h
y
u
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*
(8)
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Reynolds stress profiles for the NS and NBS experi-
ments are plotted against Eq. (8) in Fig. 9.a and b,
respectively. The stress distribution for all flow situa-
tions reveals that the turbulent stresses follow well
the linear distribution. Small changes in the magni-
tude of the Reynolds stresses can be observed: a
slight decrease for the NS experiments and the
opposite for the NBS experiments. The stress peak
increases in magnitude and its location is shifted
toward the channel with the increase of sediment
concentration for the NS experiments.  These trends
are not very clear in the plots of the stresses for the
NBS cases due to the larger data scattering.
No significant changes in the Reynolds stress distri-
bution were reported by Best et al. (1998), Graf &
Cellino (2002) for similar experiments with heavy
particles, while Righetti & Romano (2004) found re-
duced stresses compared with the clear water flow.
For flows with neutrally-buoyant particles Rashidi et
al. (1990) found that fairly large particles increases
Reynolds stresses (volumetric concentration of 10-4)
while small particles reduced them. Kaftori et al.
(1998) found no change near the wall and slightly
reduced Reynolds stresses in the outer layer in their
experiments with particle in the range 100-275 µm
and volumetric concentration of 10-4 (similar con-
ditions to NS1 flow case) and increased Reynolds
stresses for larger particle (900 µm).
y/h
-u
'v
'/u
*2
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.00.0
0.2
0.4
0.6
0.8
1.0
CW1 Wat
y/h
-u
'v
'/u
*2
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.00.0
0.2
0.4
0.6
0.8
1.0
NS1 Wat
y/h
-u
'v
'/u
*2
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.00.0
0.2
0.4
0.6
0.8
1.0
NS2 Wat
y/h
-u
'v
'/u
*2
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.00.0
0.2
0.4
0.6
0.8
1.0
NS3 Wat
a.)
y/h
-u
'v
'/u
*2
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.00.0
0.2
0.4
0.6
0.8
1.0
CW2 Wat
y/h
-u
'v
'/u
*2
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.00.0
0.2
0.4
0.6
0.8
1.0
NBS1 Wat
y/h
-u
'v
'/u
*2
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.00.0
0.2
0.4
0.6
0.8
1.0
NBS2 Wat
y/h
-u
'v
'/u
*2
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.00.0
0.2
0.4
0.6
0.8
1.0
NBS3 Wat
b.)
Figure 9.  Reynolds stress distributions: a) NS ex-
periments,  b) NBS experiments
While there is not a clear conclusion regarding the
changes in the Reynolds stress magnitude, the
commonality for the available studies is its linear
variation toward the bed in sediment-laden flows
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justifying the use of the linear interpolation to the bed
for determining the friction velocity with Equation (8).
1.3.5 Eddy viscosity for water in the
mixture
The turbulent momentum diffusion coefficient (eddy
viscosity), mε  , defined as
yU
vu
m ∂∂
′′−=ε (9)
can be expressed using the log-law as (Nezu &
Nakagawa, 1993)
( )ηηκε −= 1*hum             (10)
The experimentally determined momentum diffusion
coefficients and Equation (10) using k determined
from experiments are plotted in Figure 10.
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Figure 10.  Turbulent diffusion coefficient distributions:     
a) NS experiments: b) NBS experiments
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The distributions show a “quasi” parabolic distribu-
tion without a good matching of the theoretical distri-
bution for the region y/h > 0.3.  Differences between
the measured momentum diffusion coefficients and
the theoretical profile can be partially attributed
changes of the water velocity profiles for water in the
flows with sediment. The plots suggest that the
momentum diffusion coefficient is decreased for NS
and more visible for the NBS experiments.
Excepting the y/h < 0.3 region, the trends are
obscured by the data scatter.  It can be noted that
the scattering decreases overall for the NBS
experiments compared to NS because for same bulk
sediment concentrations, in the NS experiments the
sediment is mostly near the bed while the NBS is
well distributed over the entire flow depth, as will be
shown later.  Similar data quality and reduction for
the momentum diffusion coefficient profiles were
obtained in dilute sediment laden flows Best et al.
(1997) and Graf & Cellino (2002) underlying the
difficulty of these types of measurements.
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Figure 11.  Algorithm for calculation of the sediment
diffusion coefficient
The addition of sediment seems to decrease the
momentum diffusion coefficient for both heavy and
neutrally-buoyant particles, and implicitly reduces the
eddy size in the outer flow region, for y/h > 0.3.  A
decrease of momentum diffusion coefficient would
imply an increase of  β with the addition of sand.
The questionable large values for β obtained apply-
ing Rouse test to the measured concentration data
can be attributed to limitations of the Rouse equation
in the y/h > 0.3 area.  Specifically, in this region
particle suspension might not be related to mean
turbulence characteristics (Reynolds stress control),
but with turbulent eddies with relatively greater
turbulence intensities and mixing length as argued
by Bennett et al. (1998) and Kiger & Pan (2002).
Sediment diffusivity coefficients could not be obtai-
ned from the existing measurements due to the
limited number of recorded images and dilute sedi-
ment concentrations.  With enough such raw data, a
direct measurement procedure as illustrated in Fig.
11 could be employed to accurately determine this
crucial parameter for suspended sediment transport.
It should be additionally mentioned that this proce-
dure also requires high water tracer concentrations
in the neighborhood of the particles.
1.3.6 Sediment Concentration Profiles
PTV does not measure directly concentration, but
particle number (fluxes), therefore a conversion is
needed to report sediment concentrations.  The
volumetric sediment concentration follows a
methodology developed by Bennett et al. (1998) for
their Phase-Doppler Velocimetry meaurements.
Assuming that the distribution of sediment particles
in transverse direction is homogeneous, the area
sediment particles occupy is proportional to the
concentration of sediment
imageanofArea
particlessedimentofArea∝vsC yx
nDi
∆∆
×
=
2
4
π
(11)
where  n  is the number of sediment particles, x∆
and  y∆  is the width and the height of sampling bin
(cell), respectively. Knowing the average volumetric
concentration of sediment, it is possible to introduce
a coefficient, cA   , to match the left- and the right-
hand side of Equation (11).  Using Equation (11) and
the coefficient cA , the time-averaged sediment
concentration for cell   can be calculated as
( )
myx
nD
AyC
i
ii
cisi ×∆∆
×=
4
2π
            (12)
where in  is the number of sediment particles of cell
i   and m   is the total number of image pairs.
For a steady uniform turbulent channel flow the local
average concentration at elevation y in the flow, sC
is given by Rouse equation (Vanoni, 1975)
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where Csa is the mean sediment concentration at a
conventional elevation α. The depth-averaged
coefficient β, defined as
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Normally the sediment reference concentration is ta-
ken at a  = h05.0 , where the top of the bed load
layer is assumed. For the present cases where a
distinct peak in sediment concentration was present,
the maximum concentration value was taken as refe-
rence. Rouse number, z , in Eq. (13) is given by
*u
v
z sκβ=             (15)
β  is generally assumed to be 1.0.  Using fall
velocities determined with Dietrich’s (1982) formulas,
k and u* for derived for each flow case the values of
z and subsequently  β  were obtained sing the
concentration measurements.  The calculated Rouse
numbers and β  -values for the NS and NBS
experiments are shown in Table 5.  The calculated
β  -values are much larger than 1.0 for NS
experiments and much smaller than 1 for the NBS
experiments.  The β  values obtained for the NS
experiments considerably contrast Graf & Cellino’s
(2002) results obtained with direct measurements of
sediment diffusion coefficients and k =0.41.
Table 5.  Rouse numbers and β -values for the tested flows
NS experiments
Experiment NS1 NS2 NS3
Fall velocity, vs
(m/s) 0.024 0.024 0.024
Rouse number,
z
0.8 1.04 0.94
β 2.65 1.75 2.04
NBS Experiments
Experiment NS1 NS2 NS3
Fall velocity, vs
(m/s)
0.0006 0.0006 0.0006
Rouse number,
z
0.07 0.07 0.19
β 0.52 0.55 0.22
Figures 12 show the profiles of sediment concentra-
tion, and the Rouse equation plotted with the para-
meters shown in Tables 5 for the NS and NBS ex-
periments, respectively.  Rouse equation fits well the
NS data in the area 0.05< y/h <0.3, but departs from
the data for the rest of the depth.  Departure of the
measured sediment concentrations from Rouse
equation very close to the bed, y/h < 0.05 can be
associated with the lack of particles on the bed in the
present experiments, compared with the equilibrium
sand bed (where the concentration profiles saturate)
for which the equation was developed. Consequent-
ly, the location of the maximum concentration is not
at the bed as predicted by Rouse’s profile but at
some distance from the bed (as shown in Figure 11)
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Figure 11.  Sediment concentrations: a) NS ex-
periments; b) NBS experiments
1.4 IMPLICATIONS FOR
SEDIMENT TRANSPORT
1.4.1 Traditional suspended sediment
transport formulation
The investigation reported targeted essential aspects
of sediment transport, hence a summary of the
governing equations related to this process are
briefly reviewed.  The main quantities of practical
interest in suspended-sediment transport in alluvial
channels are the average suspended concentration
of sediment Cs and the total unit sediment discharge
qs.  Most of the existing analytical formulations used
for predicting suspended sediment transport
concentration and rates are based on the single-
phase (mixture) approach (e.g. Wang & Adeff, 1986;
Spasojevic & Holly, 1993; Gessler et al., 1999; and
Wu et al., 2000).  These formulations are built the
advection-diffusion equation derived from mass
conservation in conjunction with a set of
assumptions
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where  mρ  = density of a mixture of water and sedi-
ment;  szsysx εεε ,,   = sediment diffusivity coeffi-
cients in x-, y-, and z-direction, respectively. The
main assumptions associated with Eq. (16) are
(1) streamwise sediment particle velocity compo-
nents is the same as fluid velocity
(2) sediment vertical velocity in turbulent flow is
equal to the fall velocity of the sediment in still
water
(3) turbulence effects of water and sediment, lum-
ped into the diffusivity coefficients, are neglected
by considering that the turbulent momentum
diffusivity is equal to the sediment diffusivity.
For a steady uniform turbulent flow in a wide rectan-
gular channel without any internal sources, integra-
tion of Equation (16) over the flow depth and additio-
nal assumptions on turbulence provides Cs via Rou-
se equation (Equation 13). The unit suspended sedi-
ment discharge qs is computed from the depth-inte-
grated advective flux of sediment C?U above the bed
layer y > a
∫ ⋅= h
a
ss UdyCq             (18)
The corresponding total suspended sediment
discharge in the stream is obtained from integration
of the unit suspended sediment discharge over the
entire width of the channel.  A general form for the
distribution of the mean velocity, U, in sediment-
laden flows accounting for the sediment concentra-
tion is given using a modified Coles’ law
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where, ks is the equivalent sand roughness, ν is the
kinematic water velocity, B and Br are additive
constants associated with smooth rough walls,
respectively, Π is the Coles’ wake parameter, and
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X(Cs) is a parameter related to the sediment concen-
tration profile.
1.4.2 Limitations and perspectives
Currently, all the parameters required by the
traditional suspended sediment transport formulation
are determined from experimental observations that
are now regarded as classical flume experiments.
Most of the available experimental evidence is
however narrow, does not distinguish between flow
phases, do not account for the role of the
instantaneous interaction between flow structure and
sediment particles and is often conflicting.  The lack
of the agreement is partially a reflection of the
multiple sources of bias errors (methods,
instrumentation and analytical tools) that can be
involved in the experimental investigation of
sediment-laden flows and (Muste, 2002).
A general limitation of the current analytical
approach stems from the fact that Equation (16) has
not yet appropriate experimental and/or numerical
evidence to provide reliable information on the
parameters controlling the microphysics of the
suspended sediment process and hence to formulate
closure relationships.  Moreover, the results of the
present study concurs with the previous findings
(Squires & Eaton, 1990; Elgobashi, 1994;  Kaftori et
al, 1998; Rouson & Eaton, 2001) in revealing that the
traditional assumptions associated with the
conventional theory of suspended sediment are not
accurate or quite questionable.  The implications of
the conceptual bias associated with the conventional
theory are rarely evaluated.  For example, Aziz
(1996) demonstrates that the lack of consideration of
the velocity lag might overestimate suspended-
sediment load by up to 40%.
Use of Equations (13) and (19) encounters additional
difficulties associated with the selection of proper
values for β, Csa, and of a velocity distribution law
valid for sediment in suspension.  The current
methods of estimating β  in Rouse equation are
based on the balance of downward settling of grains
and their upward diffusion in turbulent eddies
(Vanoni, 1975).  Many studies show that the β =1 is
not justified (e.g., Jobson & Sayre, 1970; Bennett et
al., 1998) without a clear agreement on its trends.
Perhaps the most serious concern with the Rouse
equation (Equation 13) is that the sediment diffusivity
is rarely calculated directly using quantitative
observations of the motion of sediment in turbulent
eddies.  In one of those rare attempts, Graf & Cellino
(2002) determined β  totally independent from the
Rouse equation and found, in sharp contrast with the
present results, that β  <1 for suspension flow over
movable bed without bedforms and small size
sediment.  This findings needs to be confirmed by
more experimental evidence, preferably obtained
with techniques allowing separate flow-phase
measurements and fresh estimation approaches
(see Figure 11).
Finally, there has been much controversy on the
effects of sediment on the mixture streamwise
velocity distributions used in Equation (19).  Lyn’s
(2000) analysis of these semi-empirical models for
velocity and concentration in flat-bed sediment-laden
flows showed that models developed over the last 25
years are inadequate or at least incomplete.  The
above discussed limitations illustrates how tenuous
is the database on which much of the computational
fluid dynamics edifices of suspended sediment
transport are erected.
Use of models devoid of flow structure information
cannot reliably predict even first-order velocity
statistics.  There is no doubt that near-wall structures
play a crucial role in the sediment entrainment and
suspension mechanisms. Numerical studies con-
firmed their existence (e.g., Rouson & Eaton, 2001)
and suggest that they maintain their identity in both
smooth and large scale roughness (Zedler & Street,
2001). The strong three-dimensional, time-depen-
dent nature of the bursting events and vortex
structures cannot be captured using the current time-
averaging approach, which is strictly valid for
stationary and homogeneous turbulence. The local,
time-dependent characteristics of the processes call
for a combination of time, volume, and statistical (or
ensemble) averaging for accurately capture the
global flow patterns.  According to Greimann et al.
(1999), recent applications have favored phase-
weighted-ensemble-averaging, because it eliminates
some of the time and volume restrictions, inherent in
time- and volume-averaging.
Given the intricate nature of the carrier flow and the
additional complexities brought by the presence of
the particles, it is obvious that the one-phase flow
(mixture) hypothesis of the current predictive for-
mulations cannot actually capture the particle-fluid,
particle-particle interactions, particle-boundary inter-
actions (that includes bed roughness effect), and the
effect of the sediment on the underlying flow turbu-
lence.  Despite the close coupling between the turbu-
lence characteristics of the flow phases, they are
distinct, and a feedback mechanism relates the two
phases in the flow. Consequently a fresh experimen-
tal approach using two-phase investigative tools is
needed. Fortunately the new generation of non-
intrusive instruments currently available is capable of
separately measure flow phases, revealing the links
between turbulence structures and sediment, and,
importantly, the feedback of the sediment on the
underlying flow.
An increased number integrated data-driven mode-
ling using at hand experimental techniques and the
best available numerical approaches are devised to
further understanding and formulation of suspended
sediment transport processes.  Progress in computer
simulation methods and kinetic-theory analyses are
leading to new opportunities to obtain the equations
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of motion for multiphase flows which are strongly
influenced by or dominated by the disperse phase
(e.g., Boivin et al., 2000, Zedler & Street, 2001).
Innovative solutions specific to sediment area are
emerging by modeling the fluid-particle mixture as a
pseudo-fluid with modified properties which incor-
porates results of measurements obtained with two-
phase flow investigative instruments (Cao et al.,
2003; Cheng, 2004).
1.5 CONCLUDING REMARKS
In this study PIV-PTV measurements were acquired
for a series of two experiments with three dilute sedi-
ment concentrations and two types of sediment to
investigate the overall effects of sediment presence
on the mean and turbulence flow characteristics.
The experiments were conducted with all the sedi-
ment in suspension without visible streaks formed on
the flume bed, hence the changes in the flow can be
attributed to the interaction between sediment in sus-
pension and flow turbulent structure. The principal
conclusions drawn from this work are the following:
- Bulk flow velocity in sediment-laden flows 
reduces with concentration disregard of 
their inertial characteristics indicating
extraction of energy from the mean flow 
due to particle presence.
- Karman constant is gradually reduced with 
the addition of sediment for both neutrally-
buoyant and heavy particles indicating 
disruption of turbulence flow mechanism in 
the inner region.
- Mean streamwise velocities for the heavy 
particles lag those of the carrier flow in the 
outer region with up to 5% for the range of 
conditions of the present study due to the 
combined effect of the mean gradient 
transport and the preferential organization 
of the particles within the lower velocity 
region of the turbulent structures.
- Mean streamwise particle velocities are 
larger than water very close to the wall 
because they are not bound by viscosity 
shear as in the case of water.
- Mean vertical velocities for heavy particle 
are higher than water velocities.
- The neutrally buoyant sediment does not 
display any observable difference 
compared to the water mean velocity 
profiles.
- Frequency distributions of vertical 
turbulence intensities have positive 
skewness revealing a net upward 
momentum flux throughout the depth.
- Turbulence intensities for the carrier water 
flow are slightly reduced for the heavy 
sediment and increased for the neutrally-
buoyant sediment in the region y+ > 30.  
For y+ < 10 turbulence intensities are 
increased for both sediment types.
- Particle turbulence intensities are larger 
than those of the carrier water flow for both 
types of sediment for y+ > 30.
- The linear Reynolds stress variation is 
preserved in sediment-laden flows.  The 
peak of the Reynolds stress profiles moves 
closer to the wall for heavy sediment and 
the Reynolds stresses are slightly 
diminished.
- Eddy viscosity for water in sediment-laden 
flows is the same as for water in the region 
y/d < 0.3 and smaller outside this range for 
both types of sediment.
- Rouse equation is valid for y/h < 0.3.  
Because of the lack of sediment in the 
immediate vicinity of the wall, the Rouse 
equation does not predict well sediment 
concentration for y/h < 0.05.
The experimental results of this study illustrate that
particle presence in a turbulent channel flow affects
the flow throughout the depth irrespective of their
inertia.  The experimental evidence also proves that
use of the traditional formulations, assumptions, and
models for suspended sediment transport could be
part of the differences, incompleteness, and
inconsistency with respect to insights into sediment
effects on water flow of existing in the suspended
sediment literature.  Until computational resources
provide full numerical simulations of flow aspects,
further understanding sediment transport could be
provided by systematic, highly resolved two-phase
measurements targeting a sound description of the
micromechanics of the suspended sediment
transport.  The gathered experimental evidence can
assist numerical modeling in two ways.  First, the
experimental evidence provides databases readily
usable for development and validation of complex
two-phase models.  Second, while new physics is
gradually incorporated in the two-phase models, the
same experimental evidence can be used to improve
the semi-empirical correlations currently used by the
hydraulic engineering community mixture-based
models.  The results presented in this paper serve
both goals, with special emphasis on their
implications on the suspended sediment transport
governing equations assumption traditionally used in
hydraulic engineering.
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1.7 List of symbols
a reference point for Rouse equation
C depth averaged sediment concentration
aC sediment concentration at depth a
50D median diameter of sediment particle
sD sediment particle diameter
pd particle diameter
+
pd particle diameter ( )ν*ud p≡
Fr Froude number
k skewness
N total number of particles
+N number of upward-moving particles
−N number of downward-moving particles
sq total unit sediment discharge
U depth averaged streamwise velocity of 
water
mU depth averaged streamwise velocity of 
water-sediment mixture
sU depth averaged streamwise velocity of 
sediment
Gu sediment velocity lag (Greimann, et al., 
1999)
*u shear velocity
1*u shear velocity obtained from the momentum 
balance ( )gRS≡
2*u shear velocity obtained from the measured 
Reynolds stress profile
tu root mean square of fluctuation component 
of streamwise velocity( )uu ′′≡
MLTV equivalent vertical velocity by McLaughlin 
and Tiederman
υ′ root mean square of fluctuation component 
of vertical velocity( )υυ ′′≡
sυ fall velocity of sediment particle
v kinematic viscosity of water
h flow depth
y distance from the channel bottom
+y dimensionless distance from the channel 
bottom ( )ν*yu≡
Re Reynolds number
pRe particle Reynolds number
mε turbulent momentum diffusion coefficient
St Stokes number
Tλ Taylor microscale
ξ the rate of turbulent energy dissipation
κ Karman constant
mκ measured Karman constant of water-
sediment mixture
pτ pτ particle response time
fτ  representative flow time scale
Kτ Kolmogorov time scale ( )ξν≡
el length scale of the energy containing 
eddies
η dimensionless height ( )hy≡
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19 Mechanik ungesättigter Böden und deren
Anwendung auf Hangbewegungen
Mechanics of unsaturated soils and their application on slope
stability
L. Vulliet, L. Lalui, G. Klubertanz, F. Geiser, A. Rifa`i
École Polytechnique Fédérale de Lausanne (EPFL), Laboratoire de Mécanique des Sols, Lausanne, Suisse
Federal Politechnical University of Lausanne (EPFL), Laboratory of Soil Mechanics, Lausanne, Switzerland
KURZFASSUNG: Aspekte der Standsicherheit von Böschungen bei sich ändernden Sättigungszuständen im
Boden stehen im Mittelpunkt dieses Beitrages. Ausgangspunkt ist ein speziell an der EPFL entwickeltes 3-
Phasen-FE-Modell, das zwei nicht mischbare Fluide, Luft und Wasser, in einer elasto-plastischen porösen
Matrix berücksichtigt. Die Hauptmerkmale dieses neu entwickelten Modells werden anhand von Labor-
versuchen unter verschiedenen Last- und Sättigungszuständen illustriert.  Laborexperimente zum Versagen
einer anfangs ungesättigten Böschung bei Wasserstandsänderungen werden den Berechnungsergebnissen
aus dem Modell gegenübergestellt.
ABSTRACT: The contribution describes aspects of slope stability, where saturation degrees change within the
soil. The initial idea is a 3-Phase-FE-Model, which has been developed especially at EPFL, where two
immiscible fluids, air and water, have been taken into consideration in an elasto-plastic porous media. The main
characteristics of this newly developed model are illustrated with an example of laboratory tests carried out
under different loading and saturation phases. Laboratory tests undertaken on an originally unsaturated slope
with changing water levels are compared with calculation results gained from the FE-model.
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19.1 Einführung
Hangbewegungen machen einen großen Anteil von
Naturkatastrophen aus. Nach den statistischen Auf-
zeichnungen der Versicherungsgesellschaft Swiss
Re wurden allein im Jahr 1999 in der Schweiz 25
Tote und Schäden in Höhe von 4 Mrd SFr von
Schlammlawinen, Hangrutschungen und anderen
geologischen Instabilitäten verursacht.
Erst vor kurzem, am 12. Oktober 2000, wurde das
Dorf Gondo im Wallis (Schweiz) durch eine
Hangrutschung in zwei Teile getrennt, wobei zahl-
reiche Gebäude zerstört wurden und 17 Menschen
ums Leben kamen (Bild 19.1).
Ein Teil dieser Hangbewegungen ist relativ ober-
flächlich, wie beispielsweise Schlammlawinen und
Murgänge. Allein im Zeitraum von 1978 bis 1995
haben Murgänge in der Schweiz Schäden in Höhe
von rund 4 Mio. CHF verursacht und 25 Todesopfer
gefordert.
Diese oberflächlichen Ereignisse betreffen einen nor-
malerweise nicht wassergesättigten Bereich des na-
türlichen Erdreichs. Die Mechanik dieser ungesät-
tigten Böden und die auftretenden hydromecha-
nischen Kopplungen spielen dabei eine entschei-
dende Rolle. Ziel dieses Artikels ist es, den Beitrag
der Mechanik ungesättigter poröser Medien zur
Problematik der Hangbewegungen darzustellen. Als
Beispiele werden mehrere Forschungsarbeiten
herangezogen, die im Bodenmechaniklabor der
EPFL (Laboratoire de mécanique des sols, LMS)
angefertigt wurden.
19.2  Modellierung ungesättigter
Böden
Seit einigen Jahrzehnten wird die Forschung im
Bereich der ungesättigten Böden sehr stark voran-
getrieben.
Fredlund und Rahardjo (1993) geben in ihrem Werk
einen sehr umfassenden Überblick über die Proble-
matik, außerdem wird das Thema in mehreren Dok-
torarbeiten des LMS behandelt (Geiser, 1999;
Klubertanz, 1999; Rifa’i, 2002). Für ausführlichere
Informationen stehen dem Leser die in der Literatur-
liste aufgezählten Artikel zur Verfügung.
Die wichtigsten Eigenschaften von ungesättigten
Böden sind im Bild 19.2 dargestellt. Im Allgemeinen
variiert der Wassersättigungsgrad Sw oberhalb des
Grundwasserspiegels zwischen 0 (trockener Boden)
und 1 (gesättigter Boden). Dieser Zustand hängt von
einer Vielzahl von Faktoren ab, unter anderem auch
von den klimatischen Bedingungen (Regen, Sonnen-
schein), die eine wichtige Rolle spielen. In dieser
Zone existiert eine Saugspannung s, die wie folgt
definiert ist:
wa pps −=                                                       (1)
wobei pa und pw den Luftdruck bzw. den
Grundwasserdruck bezeichnen. Es sei angemerkt,
dass eine Saugspannung auch bei fast vollständiger
Sättigung vorkommen kann.
Bild 19.1: Erdrutsch in Gondo (Wallis/Schweiz) am 12.10.2000 (Foto aus L’Illustré)
Gondo, Wallis, Frühling 2000 12. Oktober, 2000
Foto L’Illustré
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Der Einfluss dieser Saugspannung auf das mecha-
nische und hydraulische Verhalten des Boden-
skeletts ist unterschiedlich. Wie beispielsweise in
Bild 19.2b zu erkennen ist, steigt die Steifigkeit und
die Scherfestigkeit mit steigender Saugspannung an
(dieser Anstieg ist jedoch begrenzt, da für sehr
große Saugspannungen – wie z.B. bei einem fast
trockenen Boden – das Bodenverhalten wiederum
beinahe dem eines gesättigten Bodens entspricht).
Ein ungesättigter Boden kann andererseits auch ein
fragiles Verhalten aufweisen (Bild 19.2b). Das (hier
nicht dargestellte) volumetrische Verhalten weist
ebenfalls Besonderheiten auf, das Phänomen des «
wetting collapse» ist ein Beispiel dafür. Auf die
Grundwasserströmung bezogen führt eine Verrin-
gerung des Sättigungsgrades zu einer Verringerung
der Wasser- und einer Verbesserung der Luftdurch-
lässigkeit (Bild 19.2c). Das hydraulische Verhalten
wird auch von den Hysteresen beeinflusst, die für
eine Darstellung von der Saugspannung s in
Abhängigkeit vom Sättigungsgrad Sr beobachtet
werden können (Bild 19.2d).
Die Modellierung ungesättigter Böden gehört zum
Bereich der Kontinuumsmechanik und beruht auf der
Mischungstheorie /Hutter et al. 1999/, /Vulliet & La-
loui 2001/ oder auf Mittelungsmethoden (averaging
theories). Generell müssen zur Abbildung der drei
Hauptbestandteile (mineralisches Korngerüst, Was-
ser und Luft) drei Phasen (Feststoff, Flüssigkeit und
Gas) berücksichtigt werden. Zwischen den einzelnen
Phasen besteht eine starke Kopplung und das
rheologische Verhalten ist stark nichtlinear. In be-
stimmten Fällen, nämlich für die Annahme, dass das
Gas inert ist, ist eine vereinfachte Darstellung
möglich. In diesem Fall wird   gesetzt. Es kann ge-
zeigt werden, dass sich diese Theorie auch
überzeugend gut auf den Fall eines beinahe vollstän-
dig gesättigten Milieus anwenden lässt /Laloui et al.
2003/.
Die  Impulsbilanz schreibt sich wie folgt:
0, =+ iiij gρσ                                               (19-2)
mit dem Tensor der totalen Spannungen Ἤ der
Erdbeschleunigung g und der Dichte der MischungἬ
gegeben durch
( ) aawws SnSnn1 ρρρρ ++−=                (19-3)
wobei n die Porosität, Sw der Wassersättigungsgrad,
Sa der Luftsättigungsgrad sowie ρw und ρa jeweils
die Dichte von Wasser und Luft sind. Die flüssige
und die gasförmige Phase füllen den gesamten
Porenraum aus. Dabei gilt:
1SS aw =+           (19-4)
Bei einer vereinfachten Darstellung mit nur zwei
Phasen (bei der die gasförmige Phase als statisch
angenommen wird) ist die effektive Spannung
definiert durch
ij
ww
ijij pS δσσ +='                    (19-5)
im Fall von drei Phasen jedoch durch
ij
w
ijij sS δσσ ⋅+= *'           (19-6)
mit der Nettospannung σ*, definiert durch
ij
a
ijij p δσσ −=*            (19-7)
und der Saugspannung s (Gleichung 19-1).
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Bild 19.2: Einige der wichtigsten Eigenschaften nicht gesättigter Böden am Beispiel eines natürlich anstehenden
Hanges /Klubertanz et al. 2000/
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Diese Spannungen (bzw. die Komponenten dieser
Spannungen) werden im Weiteren verwendet, um
die mechanischen Stoffgesetze herzuleiten. Die
Gleichungen der Massenerhaltung werden für jede
Phase getrennt geschrieben und können folgender-
maßen kombiniert werden:
01 =∇−∇+∇+∇+
⋅∇+⋅∇+∂
∂
∂
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für die Wasser-Feststoff-Bilanz und
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für die Luft-Feststoff-Bilanz.
Für die zweiphasigen Modelle vereinfacht sich
Gleichung (19-8), während Gleichung (19-9) entfällt
/Klubertanz  1999/.
In den Gleichungen (19-8) und (19-9) stellen νs, νw,
νws und νas jeweils die Geschwindigkeiten des
Korngerüsts, des Wassers und der relativen Fliess-
geschwindigkeit zwischen Wasser und Feststoff bzw.
Luft und Feststoff dar.
Die Stoffgesetzgleichungen komplettieren zusätzlich
das Gleichungssystem. Generell wird davon ausge-
gangen, dass die Gleichung von Darcy für die beiden
Flüssigkeiten ihre Gültigkeit behält, das bedeutet:
( ) ( )iiisi gpg πππππ ρρν −∇Κ−= − ,1             (19-10)
[10]
mit π = w bzw. π = a und K als geometrischer
Durchlässigkeit (in Abhängigkeit vom Grad der
Sättigung und der Porosität sowie der Viskosität des
Fluids).
Die Beziehung Saugspannung – Sättigungsgrad ist
ein weiteres Stoffgesetz. Im Allgemeinen wird die
Hysterese vernachlässigt. Die hier vorgestellten
Modelle basieren auf der von /Seker 1983/ vorge-
schlagenen Beziehung:
1log1
1
1
1
0
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
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
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S
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         (19-11)
wobei Ψ0 und Ψ1 Materialkonstanten sind.
Für die Darstellung der Spannungs-Dehnungsbezie-
hung gibt es verschiedene Möglichkeiten. In einem
einfachen zweiphasigen Modell (Korngerüst und
Wasser) wird die effektive Spannung σ’ (Gleichung
(19-5)) mit der Verformung des Korngerüstes ε ver-
knüpft
( )ijij εσσ '~' =                       (19-12)
wobei diese Verknüpfung elastisch, nicht-linear
elastisch, elastoplastisch oder auch hypoplastisch
sein kann. Bei solchen Modellen werden die
Materialparameter in Abhängigkeit vom Sättigungs-
grad oder der Saugspannung dargestellt. Wie von
mehreren Autoren /Alonso et al. 1990/, /Wheeler &
Sivakumar 1992/ angemerkt wird, ist diese Formulie-
rung im Allgemeinen nicht ausreichend und nur eine
Näherung mit beschränkter Anwendungsmöglichkeit.
Gemäss /Fredlund & Morgenstern 1997/ wird daher
ein Modell vorgeschlagen /Geiser et al. 2000/, bei
dem zwei unabhängige Spannungen berücksichtigt
werden: die effektive gesättigte Spannung
ij
w
ijij p δσσ −='          (19-13)
und die Saugspannung s (Gleichung (19-1)).
Zur Darstellung der Elastoplastizität wird das
Verformungsinkrement in einen elastischen Teil εe
und einen plastischen Teil εp  gespalten:
p
ij
e
ijij
... εεε +=          (19-14)
Des weiteren werden die Verformungen in
Abhängigkeit der Änderung von σ’ (mechanische
Belastung, Index m ) und/oder von s (hydraulische
Belastung, Index h) dargestellt:
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Deijkl ist der elastische Materialtransport, A der
Kompressions modal unter hydraulische Belastung
(normalerweise wird A mit dem mechanischen
Kompressionsmodul K gleichgesetzt), F1 und F2 sind
zwei Fliessflächen und Q1 und Q2 zwei plastische
Potentiale.
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Explizite Formen dieser Abhängigkeiten haben
/Geiser et al. 1997/ vorgeschlagen, diese werden
hier aus Platzgründen jedoch nicht wiedergegeben.
In Bild 19-3 ist das Beispiel einer Kontrollrechnung
für das δl-unsat Modell dargestellt. Es handelt sich
hierbei um die Simulation von Triachsialversuchen
an Proben mit unterschiedlichen Saugspannungs-
werten.
19.3 Anwendungen
Im Im Folgenden werden fünf Anwendungsbeispiele
präsentiert: der Fall der Drainage einer Sandsäule,
das kleinmaßstäbliche Modell eines Erdrutsches in
ungesättigtem Boden, die Auswirkungen der Saug-
spannung auf das Verhalten von Kontaktflächen, die
Bedeutung instationärer Strömung für die Hangsta-
bilität sowie die Auswirkung einer atmosphärischen
Druckänderung auf Hangbewegungen.
19.31 Drainage einer Sandsäule
Bild 19.4 zeigt den Versuchsaufbau. Die Sandsäule
von 1 m Höhe ist zu Beginn gesättigt, anschließend
wird am unteren Ende eine Drainage gelegt. Die
Änderung des Drucks, die Verformungen und die Ab-
flussmenge werden gemessen.
Eine neue und ungewöhnliche numerische Bildbe-
arbeitungstechnik wird verwendet, um mit großer
Genauigkeit die durch die Frontscheibe des Modells
zu beobachtenden Bewegungen festzustellen
/Gachet et al. 2003/ (Bild 19.5).
In Bild 19.6 werden ein Vergleich von zwei
gemessenen Größen (pw und Abflussmenge) sowie
Rechenergebnisse einer Finite-Elemente-Simulation
/Klubertanz et al. 1999/ dargestellt.
Ein Vergleich zwischen einer zwei- und einer drei-
phasigen Modellierung ist in Bild 19.7 dargestellt
/Klubertanz et al. 1997/.
Das zweiphasige Modell liefert dabei ein deutlich
kontrastärmeres Bild der Sättigungsgradverteilung
über die Säulenhöhe als das dreiphasige Modell. Im
Letzteren ist das Fortschreiten der Front deutlich zu
erkennen.
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Bild 19.3: Nachrechnung eines Modelversuchs. Triaxialer Druckversuch CTC mit σ’ = 600 kPa und s = 0, 100
und 200 kPa /Geiser et al. 2000/
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Bild 19.4: Versuchsaufbau für die Studie der
Drainage einer Sandsäule
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19.32 Kleinmaßstäbliches Modell
eines Erdrutsches
Anhand eines am LMS hergestellten kleinmaß-
stäbliches Modells (vergl. Bild 19.8) wird die
Leistungsfähigkeit von numerischen FE-Simula-
tionen mit dem oben genannten Modell überprüft.
Wiederum wird die bereits erwähnte Methode der
Bildbearbeitung herangezogen (http://www-lm-so.in-
sa-lyon.fr/francais/soft/sifasoft/edf0596/index.htm),
um wichtige Informationen über die Verformung in
der Bildebene zu gewinnen (Bilder 19.9 und 19.10).
  19.33  Auswirkung der Saugspan-
nung auf Kontaktflächen
Für die beiden oben beschriebenen kleinmaßstäb-
lichen Modelle stellt sich die Frage nach dem Ein-
fluss der Reibung (oder Haftung) zwischen Sand und
Modellwand. Je weniger gesättigt der Boden ist,
desto entscheidender ist diese Reibung. Doch wie
beeinflusst die Saugspannung den Versuch? Wie
kann diese künstlich erzeugte Reibung zwischen
Sand und Modellwand vermindert werden?
Bild 19.11 zeigt einen Versuchsaufbau, anhand des-
sen verschiedene Konfigurationen geprüft werden
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Bild 19.6: Drainage einer Sandsäule: Vergleich
einiger gemessener und berechneter
Werte /Klubertanz et al. 1999/
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Bild 19.7: Vergleich der Rechenergebnisse für ein
2- und ein 3-Phasenmodell /Klubertanz
et al 1997/
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Bild 19.8: Kleinmaßstäbliches Erdrutsch-Modell
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Bild 19.9: Numerische Bildbearbeitung zur
Bestimmung der Verschiebung
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Bild 19.10: Aus der numerischen Bildbearbeitung
resultierende Verschiebungsvektoren
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Es wurden etwa 40 Versuche mit unterschiedlichen
Sättigungsgraden des Bodens zwischen 100%
(gesättigt) und 80% durchgeführt. In Bild 19.12 ist
die Auswirkung des Sättigungsgrades auf die
Kohäsion (durch Haftung) und den Reibungswinkel
bei verschiedenen Kombinationen dargestellt
/Gachet et al. 2003/. Als Ergebnis der Untersu-
chungen werden die Modellwände nun aus Glas ge-
fertigt, wobei eine feine Membran aus mit dem
Gleitmittel WD40 bestrichenem Papier zwischen
Sand und Glas platziert wird.
19.3.4 Instationäre Strömung in
Hängen
Die starke Kopplung zwischen den Phasen und die
materialbedingten Nichtlinearitäten verursachen ein
sehr komplexes instationäres Verhalten. Als Beispiel
wird in Bild 19.13 das zur Berechnung verwendete
FE-Netz dargestellt. Die Anfangs- und Randbedin-
gungen sind ebenfalls abgebildet.
An einigen Punkten wird ein zeitabhängiger Abfluss
gemäss Bild 19.13b angesetzt. Im Fall Nr. 3 ist die
gesamte injizierte Wassermenge größer als in Fall
Nr. 1, die Injektionsgeschwindigkeit ist jedoch gerin-
ger. Auf den ersten Blick ist es sehr schwierig zu
beurteilen, welche Situation die Hangstabilität am
meisten gefährdet.
Nach einer Berechnung mit dem dreiphasigen
Modell und dem oben vorgeschlagenen elasto-
plastischen Gesetz δ1-unsat provoziert der 2. Fall in
den Punkten 1 und 2 die größten Grundwasser-
drücke (Bild 19.14). Gemäss der Berechnung ist dies
also der ungünstigste der drei Fälle. Die Verformun-
gen und die Ausbreitung der plastischen Zonen (hier
nicht dargestellt) bestätigen diese Annahme /Kluber-
tanz et al. 2000/.
Entlastung 2 kPa
Oberer Teil eines
Casagrande-Schergeräts
Stahlrollenlager
Sand
Ölfilm
Glas ober Plexiglas d
Bild 19.11: Versuchsaufbau zur Untersuchung der
Reibung zwischen Boden und
Modellwand in Abhängigkeit von der
Saugspannung /Gachet et al. 2003/
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Bild 19.12: Ergebnis der Scherversuche in der
Fuge Boden/Modellwand
Distanz (m)
Di
st
an
z 
(m
)
0
0
10
5020
25 °
21
1
2
3
q
t
Fall 1
Fall 2
Fall 3
(b)(a)
q
Di
st
an
z 
(m
)
Bild 19.13: FE-Netz zur Berechnung der
Auswirkung instationärer Strömung
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Bild 19.14: Entwicklung des Grundwasserdrucks in
Abhängigkeit von der Zeit in den
Punkten 1 und 2 (s. Bild 19.13)
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19.3.5 Durch atmosphärische
Druckschwankungen
hervorgerufene Hangbe-
wegungen
Wie /Köhler & Schulze 2000/ durch in situ Mes-
sungen gezeigt haben, können auch atmosphärische
Druckschwankungen Hangbewegungen hervorrufen.
Die Modellierung eines solchen Phänomens erfor-
dert einen dreiphasigen Lösungsansatz.
Bei einem solchen Modell ist die Gasphase nicht
statisch (pa ≠ 0) und eine Änderung des Luftdrucks
verändert auch die Saugspannung (vergl. Gleichung
19-1) sowie die Verformungen (siehe hierzu die
Gleichungen (19-14) und (19-16)).
Die Kapazität des Modells wurde durch die Simu-
lation eines durch Luftdruckänderungen an der
Hang-oberfläche belasteten, zur Horizontalen um
20° geneigten Hanges getestet /Rifa’i 2002/. Die
Anfangs- und Randbedingungen sind in Bild 19.15
gegeben.
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Bild 19.16: Einfluss von atmosphärischen
Druckschwankungen.
a) Saugspannung in Abhängigkeit von
der Tiefe;
b) Verschiebung der Punkte A,B, und C
(Bild 19.15) in Abhängigkeit von der
Zeit.
In Bild 19.16a ist die Änderung der Saugspannung in
Abhängigkeit von der Tiefe zu drei verschiedenen
Zeitpunkten gegeben. Bild 19.16b zeigt die Verschie-
bungen der Punkte A und C in Abhängigkeit von der
Zeit. Die Verschiebung des oberflächennahen Punk-
tes ist sehr auffällig.
19.4 Zusammenfassung
Auch wenn die Modellierung von Hangbewegungen
sicherlich nur einen kleinen Teil eines umfassenden
Risikomanagements darstellt, so ist sie doch
unentbehrlich. In diesem Artikel werden neue Ent-
wicklungen aufgezeigt, die eine umfassendere Abbil-
dung der komplexen physikalischen Phänomene er-
lauben.
Der Artikel zeigt, dass die Luft das hydromecha-
nische Verhalten der Böden beeinflusst. Die Unge-
sättigtheit der Böden wird in mehreren Stoffgesetzen
berücksichtigt, welche zu einer neuen « Mechanik
ungesättigter Böden » zählen. Ein Vorschlag für ein
solches Stoffgesetz wird in stark zusammengefas-
ster Form dargestellt. Die vorgeschlagenen Gesetze
berücksichtigen jedoch trotz ihrer Komplexität erst
einen kleinen Teil der physikalischen Phänomene.
Die bei der Modellierung berücksichtige Anzahl der
Phasen spielt eine große Rolle. Bei einem zwei-
phasigen Modell (Feststoff und Flüssigkeit) wird die
gasförmige Phase als statisch betrachtet, für nega-
tive Grundwasserdrücke tritt eine Saugspannung
auf. Dieser einfache Ansatz ist jedoch nur bedingt
anwendbar.
Ein dreiphasiges Modell (Feststoff, Flüssigkeit und
Gas) ist vollständiger, wenn auch benachteiligt durch
eine aufwendigere Parameterbestimmung und einen
größeren Rechenaufwand. Der inzwischen nachge-
wiesene Einfluss des atmosphärischen Drucks auf
Hangbewegungen kann jedoch nur mit einem drei-
phasigen Modell simuliert werden.
Des weiteren wird nachgewiesen, dass die Berück-
sichtung instationärer Strömungen bei der Model-
lierung eine große Rolle spielt. Die Komplexität der
Kopplungen und die Nichtlinearitäten des Materials
erlauben nicht immer eine Vorhersage des ungün-
stigsten Lastfalls.
Die Analyse des Kontakts zwischen Boden und Mo-
dellwand im kleinen Maßstab durch die Veränderung
der Gleitmittel zeigt den Einfluss der Saugspannung
und der Chemie auf das Verhalten und die Ergeb-
nisse bei Laborversuchen. Eine erneute Interpre-
tation der Ergebnisse ist in Betracht zu ziehen, da
bisher nur wenige Auswertungen in Hinblick auf die-
sen Aspekt erfolgt sind. Was im Allgemeinen als eine
natürliche Schwankung der Parameter angesehen
wird, verbirgt tatsächlich häufig die Unkenntnis über
die Änderung der physikalisch-chemischen Voraus-
setzungen.
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Bild 19.15: FE-Netz und Randbedingungen zur
Modellierung der Auswirkungen von
atmosphärischen Druckschwankun-
gen /Rifa’i 2002/
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Mögliche weitere
Diskussionsbeiträge: Kolkschutzbemessung an Offshore-Bauwerken mit Hilfe numerischer Model-
lierung und physikalischer Experimente 
Design of scour protection around offshore constructions by numerical modeling and
physical tests 
E. Precht et al.
DHI Wasser & Umwelt, Syke, Germany
Traditional versus Two-Phase Perspective on Turbulent Channel Flows with
Suspended Sediment 
Vergleich von traditioneller und auf Zweiphasenströmung basierender Betrachtung
turbulenter Gerinneströmungen mit Schwebstoffracht 
M. Muste, K. Yu, I. Fujita
IIHR-Hydroscience & Engineering, The University of Iowa, U.S.A. Engineering & Kobe University,
Japan
12:25 – 13:30 Uhr
* Mittagspause (Lunch break)
13:30 – 15:00 Uhr
* Untersuchung der Interaktion von Haupt- und Interstitialströmung mit Hilfe von 3-D-PTV und
piezoresistiven Drucksensoren
M. Jehle, M. Klar, B. Jähne & M. Detert, G.H. Jirka, Universität Heidelberg, Interdisziplinäres
Zentrum für Wissenschaftliches Rechnen (IWR) & Universität Karlsruhe, Institut für Hydro-
mechanik (IfH)
* Pore Pressure Response due to turbulent Flow Patterns using combined Lattice-Boltzmann
and analytical Methodology
Davis, M., M. A. Koenders & H.-J. Köhler, Kingston University, Surrey, UK, Department of
Mathematics & Bundesanstalt für Wasserbau Karlsruhe
* Large Eddy Simulation der Strömung über rauen Sohlen
T. Stößer, W. Rodi & G.H. Jirka, Universität Karlsruhe, Institut für Hydromechanik
* Nachweis der Standsicherheit von Unterwasserböschungen aus nichtbindigen Bodenarten
A. Richwien, Technische Universität Clausthal, Inst. für Geotechnik und Markscheidewesen
* Diskussion (Discussion) 
Moderation: A. Dittrich, Technische Universität Braunschweig, Leichtweiß-Inst. f. Wasserbau
15:00 – 15:25 Uhr
* Kaffeepause (Coffee break)
15:25 – 17:10 Uhr
* Hydraulisch-mechanisches Verhalten von teilgesättigtem Sand
T. Schanz & Y. Lins, Bauhaus-Universität Weimar, Professur Bodenmechanik
* Über die zustandsbeschreibenden Kennwerte feinkörniger Böden
P. A. Vermeer, Universität Stuttgart, Institut für Geotechnik
* Überströmbare Dämme
A. Bieberstein & H. Wörsching, Universität Karlsruhe, Institut für Bodenmechanik und Fels-
mechanik
* Berücksichtigung der Kompressibilität des Porenwassers in der geotechnischen Praxis
M. Heibaum, Bundesanstalt für Wasserbau Karlsruhe
* Diskussion (Discussion) und Schlusswort (Closing remarks)
Moderation: B. Schuppener, Bundesanstalt für Wasserbau Karlsruhe, Abt.Ltr. Geotechnik
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Zum BAW-Workshop mit dem Thema
Boden- und Sohl-Stabilität – Betrachtungen an der Schnittstelle zwischen
Geotechnik und Wasserbau
am 17. September 2004
in der BAW Karlsruhe, im Vortragsraum, Halle IV
Kußmaulstraße 17, 76187 Karlsruhe
lade ich herzlich ein. 
Der Workshop setzt eine von der BAW gern gepflegte Tradition der Diskussion zwischen Was-
serbauern und Geotechnikern über aktuelle Lösungsansätze zur Sicherstellung von Boden–
und Sohlstabilität fort. Gerade weil die mechanischen Wirkungen zwischen Wasser und Boden
an ihren Grenzflächen nicht so unterschiedlich sind, werden manche Prozesse erst durch das
Ineinandergreifen der einzelnen physikalischen Wirkungen und Belastungsgrößen innerhalb
und zwischen den Medien Wasser, Gas und Boden verständlich. An Beispielen aus der geo-
technischen und wasserbaulichen Praxis werden die Ursachen und ihre Wirkungen diskutiert.
Darüber hinaus soll im Workshop der derzeitige Wissensstand sowie der weitere Forschungs-
bedarf für eine praxisorientierte Erfassung und Abschätzung dieser Prozesse diskutiert werden. 
Am Vorabend (16.09.) des Workshops sind alle Teilnehmer ab 17:30 h eingeladen zu einem
ungezwungenen Zusammentreffen in den Räumen der Paul-Gerhardt-Gemeinde Karlsruhe,
Breite Str. 49a (siehe beigefügten Lageplan). Für ein kurzes kulturelles Rahmenprogramm
sowie Essen und Trinken wird gesorgt.
Es wird um eine verbindliche Anmeldung mit dem Fax-Formblatt bis zum 31. Juli 2004 gebe-
ten. Die Workshop-Teilnahme ist kostenpflichtig. Der Beitrag schließt die Kosten der Schriftfas-
sung und der Verpflegung ein und ist bei der Anmeldung zum Workshop im vorhinein zu ent-
richten. Für die Teilnehmer aus der WSV/Bundesverwaltung gilt als Gesamtbeitrag für Vor-
abend und Workshop: € 30,- (Teilnahme nur am 17.09.2004: € 15,-). Von den externen Teil-
nehmern wird ein Unkostenbeitrag in Höhe von € 75,- erhoben. Bankverbindung: 
Inland: Bundeskasse Weiden, Kto-Nr. 750 010 07, bei: Deutsche Bundesbank Regensburg (750
000 00), Verwendungszweck: Teilnehmername + ZV9 06 8002 1 BEW03043612.
Ausland: Deutsche Bundesbank, Filiale Regensburg, IBAN DE 08 7500 0000 0075 0010 07,
BIC MARKDEF 1750, Verwendungszweck: Teilnehmername + ZV9 06 8002 1 BEW03043612. 
Rückfragen richten Sie bitte an Steffi Gindler (0721/97264800), steffi.gindler@baw.de oder an
Jürgen Köhler (0721/97263420), koehler@baw.de.
Dr.-Ing. Witte
Direktor und Professor
PROGRAMM
08:30 – 10:20 Uhr
* Begrüßung (Welcome)
H.-H. Witte, Leiter der Bundesanstalt für Wasserbau 
* Boden-Wasser-Luft-Wechselwirkung und ihr Einfluss auf das Stabilitäts- und Verformungs-
verhalten von Boden/Wasser-Grenzflächen 
H.-J. Köhler, H. Montenegro & T. Wenka, Bundesanstalt für Wasserbau Karlsruhe
* Sohlnahes turbulentes Strömungsfeld
A. Dittrich & J. Aberle, Technische Universität Braunschweig, Leichtweiß-Institut für Was-
serbau
* Zum Einfluss der Turbulenz auf den Bewegungsbeginn
U.C.E. Zanke, Technische Universität Darmstadt, Institut für Wasserbau und Wasserwirt-
schaft
* Unsaturated structured Soil with Multi-Porosity
L. Vulliet & L. Laloui, École Polytechnique Fédérale de Lausanne (EPFL), Laboratoire de
Mécanique des Sols
* Diskussion (Discussion)
Moderation: J. Stamm, Bundesanstalt für Wasserbau Karlsruhe, Abt.Ltr. Wasserbau
10:20 – 10:40 Uhr
* Kaffeepause (Coffee break)
10:40 – 12:25 Uhr
* Influence of Pore Pressure at Tunnel Face
A. Bezuijen, GeoDelft, The Netherlands 
* Kann man Kolke an Offshore-Windenergieanlagen berechnen? 
W. Richwien & K. Lesny, Universität Essen, Fachgebiet Bodenmechanik und Grundbau 
* Auskolkungen unterhalb von Stauschützen  -  Vorhersage und Ähnlichkeitskriterien bei
feinem Sohlenmaterial
B. Ettmer, Technische Universität Braunschweig, Leichtweiß-Institut für Wasserbau
* Ankergrundfestigkeit – Versagensgründe
H. Schulz, Universität der Bundeswehr München, Institut für Bodenmechanik und Grundbau
* Diskussion (Discussion)
Moderation: L. Vulliet, École Polytechnique Fédérale de Lausanne (EPFL), Laboratoire de
Mécanique des Sols
BAW-Workshop BAW-Workshop
